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Vorwort 
Bei allen Fragen der Bemessung und Bewirtschaftung von Fließgewässern und 
Stauanlagen, die gegenwärtig beantwortet werden müssen, kommt man an den 
Auswirkungen und Schlussfolgerungen der herausragenden Hochwasser-
ereignissen im August des Jahres 2002 nicht vorbei. Handelt es sich doch um die 
schwersten großräumigen Überschwemmungen an Donau, Elbe und ihren 
Nebenflüssen seit Jahrhunderten, vermutlich sogar seit der "Jahrtausendflut" im 
August 1342. 
Bekanntlich wurde durch Überflutungen der Elbe und der Weißeritz, eines 
Nebenflusses der Elbe, auch die Landeshauptstadt Dresden, in der das heutige 
Kolloquium stattfindet, stark in Mitleidenschaft gezogen. Heute, etwa 
19 Monate nach den katastrophalen Ereignissen sind große Teile der Schäden 
beseitigt. Außerdem wird landesweit intensiv an Hochwasserschutzkonzepten 
gearbeitet, die einen umweltverträglichen nachhaltigen Hochwasserschutz 
garantieren sollen. Natürlich kann dieser Schutz nur bis zu den eilends und 
teilweise neu definierten Schutzzielen gewährleistet werden. 
In Anbetracht der Tatsache, dass die abgelaufene Flut die definierten Schutzziele 
erheblich übertroffen hat und im Erzgebirge Zuflüsse zu Stauanlagen aufgetreten 
sind, die nach den bisher zugrunde liegenden statistischen Abflusswerten 
Wiederkehrintervalle bis zu 10 000 Jahren hatten, stellt sich einerseits die Frage 
nach den Ursachen der Hochwasserereignisse und andererseits nach dem 
Umgang mit dem Risiko. 
In dieser Situation veranstaltet das Institut für Wasserbau und Technische 
Hydromechanik der Technischen Universität Dresden gemeinsam mit der 
Deutschen Vereinigung für Wasserwirtschaft, Abwasser und Abfall (ATV-
DVWK) und dem Bund der Ingenieure für Wasserwirtschaft, Abfallwirtschaft 
und Kulturbau (BWK) das diesjährige Wasserbaukolloquium mit dem Thema 
"Risiken bei der Bemessung und Bewirtschaftung von Fließgewässern und 
Stauanlagen", auf dem durch die Diskussion der Teilthemen 
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− Wie gehen wir mit dem Risiko um? 
− Hydrologie und Risiko  
− Hochwasserrisiko an Stauanlagen 
− Risiken beim Versagen von Schutz- und Staubauwerken 
− Hochwasserrisiko an Flüssen 
− Zuverlässigkeit numerischer Verfahren in der Hochwasserhydraulik 
− Eis, Geschiebe und Geröll als Risikofaktoren 
− Umweltrisiken im Wasserbau 
versucht werden soll, Antworten auf die formulierte Frage zu finden. 
Ein Blick in die Geschichte macht deutlich, dass große Überschwemmungen für 
die Natur und die Menschheit nicht neu sind. Erinnert sei nur an die älteste 
überlieferte Flut, die Sintflut, die auf den assyrischen Tontafeln im 
Gilgameschepos und im Alten Testament erwähnt wird. Auch die antiken 
Hochkulturen, die sich in vielen Fällen entlang von Flussläufen entwickelten, 
mussten mit einem hohen Überflutungsrisiko leben und sich intensiv mit dem 
Segen und Fluch des Wassers auseinandersetzen. Sie entwickelten weiträumige 
Systeme von Kanälen, Hebewerken, Speichern und Deichen als Hochwasser-
schutzanlagen bis hin zur Verbindung von Flusssystemen, z. B. von Euphrat und 
Tigris. Aus der Zeit um 2500 v. Ch. sind schon Talsperren in Assyrien bei 
Nimrud und in Ägypten mit Höhen über 10 m bekannt. Ohne einen 
vorausschauenden Überblick über die hydrologischen Verhältnisse, ohne eine 
Abstimmung der Bedürfnisse und wirtschaftlichen Möglichkeiten sowie ohne 
die Durchsetzung wasserrechtlicher Regelungen, wäre die Entwicklung der 
Hochkulturen in diesen Gebieten nicht möglich gewesen. 
Um 1700 v. Chr. wurde z. B. im Gesetzeskodex von Hamurabi, Babylon, 
festgelegt: 
"Wenn jemand es unterlässt, seinen Deich in gutem Zustand zu erhalten und 
wenn dann dieser Deich bricht und die Felder überschwemmt, dann soll der, in 
dessen Deich dieser Bruch geschah, für Geld verkauft werden und das dafür 
erlöste Geld soll das Getreide ersetzen, dessen Verlust er verursacht hat." 
Um 1700 n. Chr. galt in dem Gebiet des heutigen Dänemark die Regelung, dass 
jeder, der seinen Deichabschnitt nicht mehr unterhalten konnte, zum Zeichen der 
Aufgabe einen Spaten in den Deich stecken musste. Wer den Spaten herauszog, 
bekam das geschützte Land und musste den Deichabschnitt übernehmen. Diese 
Regelung wurde erst 1803 durch den dänischen König verändert. 
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Heute wird in Deutschland die Herbeiführung einer Überschwemmung im 
Paragraphen 313 des Strafgesetzbuches geregelt.  
Dieser kurze Überblick sollte zeigen, dass zu allen Zeiten die Menschen, die in 
den fruchtbaren Tälern der Flüsse oder an anderen Wasserflächen siedelten, mit 
den Gefährdungen umgehen und entsprechende Regelungen und Ver-
haltensweisen entwickeln mussten. 
Heute werden Hochwasserrisiken in der Regel erst wahrgenommen, wenn 
Menschen oder deren Sachwerte in Mitleidenschaft gezogen werden. Ein 
möglicher Schaden hängt dabei von der Anzahl der im potenziellen 
Überflutungsgebiet lebenden Personen und deren Güter, der Infrastruktur und 
der geleisteten Präventionsmaßnahmen ab. Vereinfacht kann man sagen, je 
intensiver ein Überflutungsgebiet genutzt wird und je weniger Vorkehrungen 
gegen eine Überflutung getroffen werden, desto höher ist das Schadens-
potenzial. Dabei ist jedoch zu beachten, dass das Bewusstsein und das Erkennen 
der Gefahren die Planung und Umsetzung von Hochwasserschutzmaßnahmen 
bestimmen. 
Die modernen Hochtechnologiegesellschaften versuchen - gleich den antiken 
Hochkulturen - die Standortvorteile am Gewässer für wirtschaftliche und 
Siedlungszwecke zu nutzen. Dabei ist in den besonders überflutungsgefährdeten 
Gebieten meistens ein verhängnisvoller Kreislauf in Gang gesetzt worden, der 
darin besteht, dass einerseits ein potenzielles Überflutungsgebiet durch 
Hochwasserschutzanlagen geschützt wird und andererseits der suggerierte 
Schutz zu einer Vergrößerung des Schadenspotenzials führt, das wiederum 
verbesserte und vergrößerte Schutzeinrichtungen verlangt. 
Definiert man den Begriff "Risiko" als Maß für die Wahrscheinlichkeit und als 
Ausmaß eines Schadens, dann kann mit diesem zweidimensionalen Begriff die 
dargelegte Situation in einem Überflutungsgebiet gekennzeichnet werden. 
Ordnet man Überflutungsszenarien nach steigendem Schadensausmaß und trägt 
sie in Abhängigkeit von der kumulativen Wahrscheinlichkeit auf, dann entsteht 
eine Treppenfunktion, die durch eine geglättete "Risikokurve" ersetzt werden 
kann (Abb. 1) 
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Abbildung 1: Risikokurve   
Trägt man die Größen an den Achsen der Risikokurve im doppelt-
logarithmischen Maßstab auf, so erhält man die charakteristische konkave Form 
der Kurve, die von Kaplan und Garrik bereits 1981 in der Zeitschrift "Risk 
Analysis" beschrieben wurde (Abb. 2). 
 
Abbildung 2: Schematische Risikokurve in doppeltlogarithmischer 
Skalierung   
Die Fläche unter der Kurve entspricht dem statistischen Erwartungswert. 
Der bereits dargelegte Kreislauf in einem potenziellen Überflutungsgebiet lässt 
sich nun durch eine charakteristische Deformation der zweidimensionalen 
Risikokurve anschaulich darstellen (Abb. 3). Auf diese Zusammenhänge wurde 
P (Kumulative Wahrscheinlichkeit)
k
(Konsequenzen =
Schadensausmass)
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von PLANAT, der Nationalen Plattform Naturgefahren in der Schweiz, 
wiederholt hingewiesen. 
 
Abbildung 3: Tendenz zu größeren Schadenspotenzialen durch 
Hochwasserschutzmaßnahmen (PLANAT, 1999) 
Eine vollständige Darstellung des Risikos einer Gefahrensituation müsste 
eigentlich in einem mehrdimensionalen Raum als Risikofläche erfolgen, da ein 
Ereignis unterschiedliche Schadensarten zur Folge haben kann, beispielsweise 
Tote, Verletzte und Sachschäden. 
Alle Maßnahmen der bisherigen Planungen zum Hochwasserschutz betonen im 
Allgemeinen das technische Machbare, um die Wahrscheinlichkeit einer 
Überflutung auf der Ordinate des Diagramms der Risikokurve zu verringern. 
Andere Maßnahmen zur Verringerung des Schadenspotenzials, wie 
raumplanerische Maßnahmen und Nutzungsanpassungen, wurden in der 
Vergangenheit weniger betrachtet (vgl. die Größe "k" auf der Abszisse des 
Diagramms in Abb. 3). In vielen Fällen wurde auch nicht ausdrücklich und 
nachvollziehbar überprüft, ob die Aufwendungen für geplante 
Schutzmaßnahmen in einem vernünftigen Verhältnis zu den erzielten 
Schutzwirkungen stehen. Ohne diese Betrachtungen kann es geschehen, dass 
Bagatellerisiken mit viel Aufwand reduziert und größere Risiken übersehen 
werden. 
Die den Bemessungs- und Bewirtschaftungsmaßnahmen im Wasserwesen 
immanenten Schutzmaßnahmen, insbesondere die Hochwasserschutz-
maßnahmen, bewirken jedoch nicht nur die dargestellte Deformation der 
Risikokurve und damit eine Reduzierung von Schäden bei häufig eintretenden 
log P
log k
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Ereignissen, sondern meistens auch eine Herabsetzung des 
Gefährdungsbewusstseins durch das Fehlen häufiger kleiner Ereignisse, die das 
Bewusstsein wach halten würden. Großereignisse, wie die im August 2002, bei 
denen die üblichen Bemessungswerte weit überschritten werden, treffen dann 
auf eine völlig unzureichend vorbereitete Bevölkerung und Administration. Aus 
dieser Sicht ist Hochwasser als Wirkungskette von auslösenden und sekundären 
Ereignissen zu verstehen, in der der Mensch als Verursacher, Handelnder und 
Betroffener einbezogen ist. 
In der gegenwärtigen öffentlichen Diskussion gibt es nach der Oderflut 1997, 
der Weichselflut 2001 und der Elbeflut 2002 zahlreiche Versuche, das gehäufte 
Auftreten von Großereignissen zu erklären. Dabei spielen Flächenversiegelung, 
Flussausbau, Waldsterben und Klimaveränderungen eine Rolle. Zweifellos sind 
alle diese Faktoren an der Wirkungskette "Hochwasser" beteiligt, bezweifelt 
werden muss aber, ob die Gewichte, die diesen Faktoren teilweise zugeordnet 
werden, der Realität entsprechen. Gegenwärtig kann sicher davon ausgegangen 
werden, dass die Variabilität der Wetterlagen unseres gegenwärtigen Klimas 
bereits derartige Großereignisse beinhaltet. 
Beachtet werden müssen allerdings die Ergebnisse der Klimaforschung, nach 
denen zukünftige Klimaveränderungen infolge der größeren Energie in der 
Atmosphäre verstärkt zu extremen Wetterlagen führen und dadurch die 
Hochwassergefahr in bestimmten Regionen drastisch zunehmen kann. 
Die staatliche Hochwasserpolitik, die in Deutschland im Allgemeinen einer 
Umweltphilosophie folgt, sieht die Hochwasservorsorge vor allem in folgenden 
Punkten: 
− Renaturierung der Fluss-Systeme 
− Rückverlagerung von Deichen 
− Schaffung von Retentionsräumen. 
Aus hydraulisch - wasserbaulicher Sicht sind effektive Hochwasserschutz-
maßnahmen nur auf der Grundlage einer umfassenden Prozessanalyse der 
Hochwasserereignisse möglich, die insbesondere die regionalen Bedingungen 
und Erfordernisse sowie Feststofftransportvorgänge berücksichtigt. In Zukunft 
wird in diesem Zusammenhang auch eine risikoanalytische Vorgehensweise 
verstärkt gefordert werden. 
Die moderne risiko-orientierte Betrachtung der Gefahren, die bei der Bemessung 
und Bewirtschaftung der Gewässer entstehen, verwendet meistens einen 
dreiteiligen Ansatz, der aus Risikoanalyse, Risikobewertung und 
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Risikomanagement besteht. Damit diese Betrachtungsweise verstärkt in der 
Praxis Eingang findet, müssen dafür anwendbare Modelle entwickelt werden, 
die von der Praxis angenommen und nicht sofort in das Reich der Esoterik 
verbannt werden. 
Die Methoden der Risikoanalyse (was kann passieren?) beruhen auf einer 
Analyse von Szenarien, deren Eintrittswahrscheinlichkeit und Schadens-
parameter bestimmt werden (Abb. 4). 
 
Abbildung 4: Schematische Darstellung des Prozesses der Risikoanalyse 
(Dissertation Rosa Krainer, TU Graz, 2003) 
Das Risikomanagement (wie kann das Risiko auf das akzeptierte Niveau 
reduziert werden?) folgt einem Kreislauf, der nach jedem größeren 
Schadensereignis erneut durchlaufen werden muss und im Allgemeinen aus den 
Komponenten Nachsorge, Risikoanalyse mit Gefährdungs- und 
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Vulnerabilitätsanalyse sowie Vorsorge mit der Planung und Umsetzung von 
Maßnahmen im technischen und nicht-technischen Bereich besteht. 
Während für die Risikoanalyse und das Risikomanagement unterschiedliche, 
zum Teil in der Praxis erprobte Methoden und Modelle existieren, fehlen für die 
Risikobewertung (was darf passieren?) und für die Definition von akzeptablen 
Risiken formalisierte Methoden (PLANAT, 2004). Als besonders schwierig 
erweist sich in diesem Zusammenhang die Berücksichtigung aller Informationen 
von Betroffenen, die für eine ausreichende Risikobewertung relevant sind. 
Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass die Beherrschung der Risiken 
bei der Bemessung und Bewirtschaftung der Gewässer einschließlich der 
Anlagen, insbesondere die Beherrschung des Hochwasserrisikos, eine komplexe 
Aufgabe dargestellt, die nicht allein als technische Aufgabe zu sehen ist. Nach 
jedem größeren Schadensfall sollten die Maßnahmen für die Bau-, Flächen-, 
Verhaltens- und Risikovorsorge überprüft werden. Die dargelegte risiko-
orientierte Betrachtung kann dabei hilfreich sein, einen Interessenausgleich 
zwischen den Schutzbedürfnissen des Menschen, seinen Nutzungsansprüchen 
im Raum sowie dem Natur- und Landschaftsschutz zu finden und Maßnahmen 
auszuwählen, die ökologisch verträglich, sozial gerecht und wirtschaftlich 
effizient sind. Dadurch könnte eine Entwicklung eingeleitet werden, die von der 
reinen Gefahrenabwehr zu einer Risikokultur führt. 
In der Hoffnung, dass unser Kolloquium und die begleitende Ausstellung eine 
Unterstützung für das Erreichen dieses Zieles leisten kann, wünsche ich unserer 
Veranstaltung einen erfolgreichen Verlauf. 
 
Helmut Martin 
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Konzeptionelle Überlegungen und Vorschläge 
zur Gewährleistung angemessener Hochwasser-
sicherheiten bei wasserwirtschaftlichen Anlagen 
Werner Buck 
 
Kurzfassung:  Die Sicherheit bzw. die Versagenswahrscheinlichkeit wasserbau-
licher Anlagen im Hochwasserfall ist auch in der Fachöffentlichkeit immer noch 
ein heikles Thema. In jüngster Zeit gibt es erfreulicherweise Anzeichen für einen 
offeneren Umgang mit diesem Problemkreis. Der Beitrag behandelt das Risiko 
des Versagens wasserwirtschaftlicher Maßnahmen im Zusammenhang mit 
Hochwasserereignissen konzeptionell und mündet in praxisorientierte Vorschläge.  
Es wird dargelegt, weshalb eine transparentere und damit auch ehrlichere Hoch-
wasserbemessung gegen Bauwerksversagen vonnöten ist. Außerdem werden Vor-
schläge dafür gemacht, in welcher Weise dies bei Stauanlagen und eingedeichten 
Flussstrecken praktisch realisiert werden kann.  
Stichworte:  Hochwassersicherheit, Bauwerksversagen, Hochwassersicherheits-
grad, Versagenswahrscheinlichkeit, Hochwasserschutz, Restrisiko, Risikoanaly-
sen, Hochwasserbemessungsfall, Stauanlagen, Hochwasserentlastungen, Trag-
sicherheit, Flussdeiche, Deichbruch, Notventile 
1 Einführung und Begriffe 
Das diesjährige Dresdner Wasserbaukolloquium steht unter dem Motto „Risiken 
bei der Bemessung und Bewirtschaftung von Fließgewässern und Stauanlagen“. 
Da der Begriff des Risikos mit den unterschiedlichsten Bedeutungen belegt 
wird, ist es nötig zu definieren, wie er in diesem Beitrag verwendet werden soll.  
In Verbindung mit der Hochwassersicherheit ist ganz allgemein mit dem 
Begriff Risiko gemeint, dass bei wasserwirtschaftlichen Maßnahmen die Gefahr 
eines konstruktiven Bauwerksversagens besteht. Das ist bei allen baulichen 
Hochwasserschutzmaßnahmen der Fall, die mit der Errichtung von Deichen und 
anderen Absperrbauwerken verbunden sind, bei denen also durch unkontrollier-
tes Überlaufen z. B. ein Flussdeich zu brechen droht. Aber auch bei anderen 
wasserwirtschaftlichen Maßnahmen, wie Nutzspeichern bzw. Talsperren für die 
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Energieerzeugung oder die Trinkwasserversorgung, kann das Absperrbauwerk 
durch extreme Hochwasserzuflüsse gefährdet werden. Im Einzelfall mag es sich 
auch um nicht-wasserbauliche Anlagen handeln, wie z. B. eine über dem 
Gelände liegende, ein Tal querende Verkehrsanlage mit einem Durchlass.  
Bei größeren Anlagen wird das unkontrollierte Überströmen, wenn daraus ein 
Bruch des Bauwerkes mit entsprechenden Flutwellen resultiert, meistens gravie-
rende Folgen für Anlieger und Unterlieger nach sich ziehen. Daher wird man 
nicht tatenlos zusehen können, bis diese Gefährdung zum Tragen kommt, son-
dern vorsorglich Gegenmaßnahmen ergreifen, u. a. durch eine überströmungs-
sichere Bauweise oder die Anlage von Hochwasserentlastungen.  
Vom oben definierten Risiko im Zusammenhang mit der Hochwasser- bzw. 
Bauwerkssicherheit ist das Hochwasserrisiko ohne konstruktives Versagen von 
Absperrbauwerken zu unterscheiden. Damit ist die Gefahr gemeint, dass z. B. 
auf nicht ausgebauten Gewässerstrecken das Hochwasser ausufert oder Hoch-
wasserentlastungsgerinne überlaufen. Für den Fall, dass die dadurch betroffenen 
Flächen landwirtschaftlich oder baulich genutzt sind, wird es durch Beeinträch-
tigungen dieser Nutzungen zu Schäden kommen. Hier geht es um Belange des 
Hochwasserschutzes, denen durch entsprechende Schutzmaßnahmen Rechnung 
getragen werden kann, wie dem Bau von (höheren) Deichen oder dem Bereit-
stellen von Rückhalteraum. Auch nichtbauliche Hochwasserschutzmaßnahmen, 
wie das Verbot intensivierter Nutzungen in überschwemmungsgefährdeten 
Gebieten, haben selbstverständlich den Vorteil, dass kein Versagen wasserbau-
licher Anlagen zu befürchten ist. Allerdings sind auch sie in den meisten Fällen 
bei Extremereignissen nicht mehr voll wirksam.  
Im Bereich des Hochwasserschutzes ist mit dem Risiko oft ein statistischer 
Erwartungswert des Hochwasserschadens, die Schadenserwartung, gemeint. 
Sie errechnet sich formal ganz einfach als mit dessen jährlicher Vorkommens-
wahrscheinlichkeit gewichteter monetärer Schaden über das gesamte Spektrum 
möglicher Schadensereignisse. Dazu müssen die Hochwasserwahrscheinlichkeit 
(Extremwertstatistik) und der Schaden in Abhängigkeit von der Größe des 
Hochwassers bekannt sein.  
Als Restrisiko im Bereich des Hochwasserschutzes wird die Gefahr bezeichnet, 
dass bei einem Überschreiten des Bemessungshochwassers (planmäßig) weiter-
hin Schäden hingenommen werden müssen – jedoch wegen vermutlich intensi-
vierter Nutzung in größerem Umfang, als wenn keine Schutzmaßnahme durch-
geführt worden wäre. Auf diese Thematik wird hier nicht näher eingegangen; 
auf Buck (2001, 2003a) wird verwiesen. Im Bereich der Hochwassersicherheit 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
11
 
bedeutet das Restrisiko, dass das Bemessungshochwasserereignis der Entlas-
tungsanlage überschritten und die Gefahr der Überströmung des Bauwerkes 
Realität wird, sofern nicht noch irgendwo „Angsteisen“ eingelegt sind. 
Diese Einleitung möchte ich im Sinne des – immer noch aktuellen – DVWK-
Merkblattes „Wahl des Bemessungshochwassers – Entscheidungswege zur Fest-
legung des Schutz- und Sicherheitsgrades“ (DVWK 1989) mit dem Vorschlag 
abschließen, zum besseren gegenseitigen Verständnis für die mittleren Bemes-
sungs-Wiederholungszeitspannen bzw. jährlichen Überschreitungswahrschein-
lichkeiten folgende Terminologie zu verwenden: 
Hochwasserbemessungsfall Festzulegen: 
„Hochwasserschutz“:  
Schutz der An- und Unterlieger 
→ u. a. Deiche, gewöhnlicher Hoch-
wasserschutzraum von HRB 
Hochwasserschutzgrad,  
z. B. Wiederholungszeitspanne 
75 Jahre bzw. Überschreitungs-
wahrscheinlichkeit 1,33% a-1 
„Hochwassersicherheit“:  
Sicherheit des Bauwerkes 
→ Hochwasserentlastungsanlagen 
Hochwassersicherheitsgrad,  
z. B. 10.000 Jahre bzw. 0,1 ‰ a-1 
Der folgende Text konzentriert sich auf die Hochwassersicherheit. Exemplarisch 
werden Hochwasserentlastungen bei Stauanlagen und auf eingedeichten 
Flussstrecken behandelt. 
2 Bemessung von Hochwasserentlastungen bei Stauanlagen 
In einem weiteren Beitrag zu dieser Veranstaltung wird die Berücksichtigung 
von Risikoaspekten in den Sicherheitsnachweisen für Talsperren nach dem 
derzeitigen Entwurf der neuen DIN 19700-11 behandelt (Sieber 2004). Diese 
Fassung soll die noch gültige DIN aus dem Jahre 1986 (DIN 19700) ersetzen.  
Im vorliegenden Beitrag wird dargelegt, wie nach den Vorstellungen des Verfas-
sers, die sich auch auf frühere Vorarbeiten in verschiedenen Fachgremien und 
die internationale Praxis abstützen, eine zeitgemäße, transparente, widerspruchs-
freie, flexible und möglichst einfache, praxisnahe Bemessung auf Hochwasser-
sicherheit gestaltet werden sollte. Die Konzeption ist auf alle Arten von Stau-
anlagen, wie Talsperren, Hochwasserrückhaltebecken und Staustufen anwend-
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bar. Sie schließt an Überlegungen an, die ihren Ausgang vor längerer Zeit 
genommen haben (DVWK 1983, 1989; DIN 19712  1997) und ist ähnlich ausge-
richtet wie Regelungen z. B. im Vereinigten Königreich (Institution of Civil 
Engineers 1996/98), in Schweden (Minor 1998) und den USA (U.S. Army Corps 
of Engineers 1997). Außerdem wurde versucht, soweit wie möglich an den dem 
Autor bekannten Bearbeitungsstand der E DIN 19700 gegen Ende 2003 anzu-
knüpfen.  
Bei Anlagen, mit denen ein großes zusätzliches Risiko verbunden ist, wie bei 
Stauanlagen mit einem hohem Gefährdungspotenzial, hat die Gesellschaft einen 
Anspruch darauf, dass dieses Risiko mit großer Wahrscheinlichkeit nicht zum 
Tragen kommt (Grunwald 2003). In den „Grundlagen zur Festlegung von 
Sicherheitsanforderungen für bauliche Anlagen“ (DIN: GruSiBau 1981) sind 
entsprechend der Gefahr für Menschenleben, den wirtschaftlichen Folgen und 
der Bedeutung der Anlage für die Öffentlichkeit abgestufte zulässige 
Versagenswahrscheinlichkeiten für Tragwerke angegeben. Für die höchste 
Sicherheitsklasse ist nach GruSiBau für den Grenzzustand der Tragfähigkeit 
(Kollaps, Bruch, Gleiten, Instabilität) eine jährliche Versagenswahrscheinlich-
keit von ≈ 10-7 anzusetzen. Sind ‚lediglich’ beachtliche wirtschaftliche Folgen 
und/oder Gefahren für Menschenleben zu besorgen, wird eine Versagenswahr-
scheinlichkeit von ≈ 10-6 pro Jahr zugelassen.  
Der folgende Vorschlag beschränkt sich auf den Nachweis der Tragsicherheit 
bei Extremhochwasser (kein Bruch des Absperrbauwerkes), da allein dieser 
Fall von gesellschaftlichem bzw. öffentlichem Interesse ist. Ein etwaiger 
Nachweis der Gebrauchstauglichkeit ist vor allem für den Betreiber von Belang 
und bleibt hier außer Acht.  
Beispielsweise ein Hochwasserrückhaltebecken muss nicht nur einen angemes-
senen Hochwasserschutz bereitstellen, sondern je nach der möglichen Gefähr-
dung der Unterlieger durch unkontrolliertes Überströmen der Dammkrone mit 
nachfolgendem Bruch des Absperrbauwerkes eine entsprechende Hochwasser- 
und Bauwerkssicherheit bieten. Die Größe des Hochwassersicherheitsgrades 
wird nicht nur durch die Größe des zugehörigen Bemessungshochwassers, son-
dern durch weitere Umstände, wie die Höhenlage des Ausgangswasserspiegels, 
die Verfügbarkeit von Verschlüssen des Grundablasses und ggf. der Hochwas-
serentlastung sowie mögliche Windwirkungen (Wellenauflauf) bestimmt.  
Maßgebend ist also ein kombiniertes Bemessungsereignis, wobei meistens 
jedoch die Größe des Hochwasserzuflusses und die Verfügbarkeit von Entlas-
tungsöffnungen die ausschlaggebende Rolle spielen dürften. Genaueren Auf-
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schluss darüber können analytische oder mithilfe von Monte-Carlo-
Simulationen durchgeführte probabilistische Risikoanalysen auf der Grundlage 
der Zuverlässigkeitstheorie geben, wie sie im deutschsprachigen Raum von 
Plate (1982), Buck u. Schiffler (1986), Meier (1987), Meon (1989), Pohl (1997) 
und Hable (2001) vorgeschlagen bzw. ausgeführt wurden.  
Auch weil die ermittelten, meistens extrem kleinen Versagenswahrscheinlich-
keiten bzw. ökonomische Beurteilungsgrößen äußerst empfindlich auf die 
Datenbasis, die Modellansätze und Annnahmen (Unabhängigkeit der Belastun-
gen und Belastbarkeiten/Widerstände) reagieren, besteht bei uns derzeit in der 
offiziell geregelten Bemessungspraxis noch keine Chance, Risikoanalysen obli-
gatorisch zu machen. Sie bieten jedoch auf jeden Fall die Möglichkeit, eine ver-
tiefte Einsicht in die Zusammenhänge und wesentliche Aspekte der Hochwasser- 
und Bauwerkssicherheit zu gewinnen.  
Da bei der Bemessung bzw. Überprüfung einer Stauanlage auf Tragsicher-
heit nicht immer von vornherein klar ist, welche Belastungs- und Belastbar-
keitskonstellation maßgebend ist, werden im Folgenden für Talsperren bzw. 
Hochwasserrückhaltebecken mit großem Gefährdungspotenzial zwei vermut-
lich entscheidende, kritische Situationen (auch als Lastfälle bzw. Belastungs-
situationen oder ähnlich zu bezeichnen) betrachtet. Die in etwa resultierende 
Versagenswahrscheinlichkeit sollte im Bereich der in der GruSiBau für unter-
schiedlich gravierende Versagensfolgen angegebenen Werte liegen. 
Situation I: Verfügbarkeit von Verschlüssen als kritische Belastbarkeit 
Randbedingungen bzw. Ausgangszustände I (im Wesentlichen wie in E DIN 
19700): 
Ausgangswasserspiegel I auf Höhe Stauziel bzw. Geländehöhe, d. h. der 
Betriebsraum/Dauerstauraum ist gefüllt bzw. der gewöhnliche Hochwasserrück-
halteraum ist leer. 
Auslass- und Entlastungsmöglichkeiten I (bewegliche Verschlüsse): nicht ver-
fügbar bzw. mit Einschränkungen, wie Einhaltung der (n-1)-Regel 
Bemessungshochwasserereignis I: 
Größe bzw. Wiederholungszeitspanne je nach Gefährdung der Unterlieger, 
jedoch mindestens etwa das 1000-jährliche Hochwasserereignis. Folgenabschät-
zung anhand von Bruchszenarien, Flutwellenberechnungen und Gefährdungs- 
bzw. Schadensabschätzungen auch für seltenere Hochwasserereignisse; Ver-
gleich der Schadwirkungen mit und ohne Stauanlage. 
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Bemessungswindereignis I: 
Wiederholungszeitspanne etwa 25 Jahre. Mit Hilfe des für einen Windstau 
(meistens vernachlässigbar) und Wellenauflauf maßgebenden Windereignisses 
(Windrichtung!) diese Windwirkungen berechnen. Deren Summe bildet den 
Freibord, der über dem zum Hochwasserereignis I gehörigen Wasserspiegel 
(Höchstes Stauziel I) angesetzt, die Höhenlage der Krone des Absperrbauwerkes 
für die Situation I ergibt. 
Situation II: Extremhochwasser als kritische Belastung 
Randbedingungen bzw. Ausgangszustände II (im Wesentlichen wie in E DIN 
19700): 
Ausgangswasserspiegel II: wie bei Situation I auf Höhe Stauziel bzw. Gelände-
höhe, d. h. der gewöhnliche Hochwasserrückhalteraum ist leer bzw. der Be-
triebsraum/Dauerstauraum ist gefüllt. 
Auslass- und Entlastungsmöglichkeiten II: alle ohne Einschränkungen verfügbar 
Bemessungshochwasserereignis II: 
Größe bzw. Wiederholungszeitspanne je nach Gefährdung der Unterlieger, 
jedoch mindestens etwa das 10.000-jährliche Hochwasserereignis. Folgen-
abschätzung ggf. bis zum Vermutlich Größten Hochwasser (Probable Maximum 
Flood PMF oder ähnlich). Vergleich der Schadwirkungen mit und ohne Stau-
anlage. 
Bemessungswindereignis II: 
Wiederholungszeitspanne etwa 5 Jahre. Mit Hilfe des für einen Windstau 
(meistens vernachlässigbar) und Wellenauflauf maßgebenden Windereignisses 
(Windrichtung!) diese Windwirkungen berechnen. Deren Summe bildet den 
Freibord, der über dem zum Hochwasserereignis II gehörigen Wasserspiegel 
angesetzt (Höchstes Stauziel II), die Höhenlage der Krone des Absperrbau-
werkes für die Situation II ergibt. 
Der größere Wert für die Höhenlage der Krone des Absperrbauwerkes aus 
den Situationen I und II ist für deren definitive Festlegung bezüglich der Hoch-
wassersicherheit entscheidend. 
Es liegt in der Verantwortung des Betreibers und letztlich der Genehmigungs- 
und Aufsichtsbehörden, aufgrund von Risikobetrachtungen und Abwägungen 
das maßgebende Hochwasserbemessungsereignis festzulegen. Für einige Tal-
sperren in Nordrhein-Westfalen haben Rißler (2000) und Schultz und Schumann 
(2001) nachgewiesen, dass diese dem PMF standhalten können.  
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Die oben angegebenen, z. B. für große Talsperren und entsprechende Hochwas-
serrückhaltebecken gedachten Mindestwerte für die Wiederholungszeitspan-
nen der Bemessungshochwasser- und -windereignisse sollten anhand der 
Erkenntnisse aus probabilistischen Risikoanalysen, z. B. von Pohl (1997) und 
Hable (2001), überprüft werden.  
Die bei der hydrologischen Ermittlung des Bemessungshochwassers in jedem 
Fall vorhandenen Unsicherheiten sind bei dessen Festlegung zu berücksichti-
gen. Der Ansatz eines Sicherheitszuschlages im Freibord ist weder zur Ab-
deckung dieser Unsicherheiten noch als Ersatz für größere bzw. seltenere 
Bemessungsabflüsse erforderlich. Ein solcher Sicherheitszuschlag würde die 
Bemessung nur intransparent machen und zudem zu unzutreffenden, fiktiven 
Höchsten Stauzielen führen. Ein Höherlegen der Krone des Absperrbauwerkes 
aus konstruktiven Gründen kann dagegen, insbesondere bei Dämmen, wie auch 
bei Flussdeichen (DIN 19712  1997) notwendig sein.  
3 Zur Notwendigkeit von Hochwasserentlastungen bei 
eingedeichten Flussstrecken 
Während das Anlegen von Hochwasserentlastungen auch beim kleinsten 
Hochwasserrückhaltebecken und bei Staustufen ganz selbstverständlich ist, wird 
dies bei eingedeichten Flussstrecken bisher nur ausnahmsweise realisiert. Das 
bedeutet, dass als Folge einer Überströmung mit anschließendem Bruch insbe-
sondere bei hohen Deichen daraus gefährliche Flutwellen resultieren können. In 
diesem Fall beinhaltet das Restrisiko vermutlich auch die Gefahr von Verlusten 
an Menschenleben, denn Deichbrüche können möglicherweise vorher nicht 
genau genug lokalisiert werden und es ist keine rechtzeitige Warnung vor den 
Wellen möglich. Schließlich sind Deichbruchwellen oft mit sehr hohen Strö-
mungsgeschwindigkeiten verbunden. Außerdem kann das Flusswasser über eine 
lange Zeit in den Polder strömen und diesen komplett füllen. Demgegenüber 
würde das Wasser bei einem Ereignis, das nur wenig seltener und damit nur 
wenig größer als das Bemessungsereignis ist, beim Vorhandensein kontrollierter 
Entlastungsmöglichkeiten lediglich etwas überschwappen und praktisch keine 
Schäden verursachen, auf keinen Fall aber den Fluss zum ‚Auslaufen’ bringen 
(Buck 2003b). 
Der Hauptgrund für die immer noch bestehende Zurückhaltung der deutschen 
wasserbaulichen Praxis sich intensiver mit dieser Problematik zu befassen, liegt 
vermutlich darin, dass es die fachlich Zuständigen und sonst Verantwortlichen 
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als eine heikle Aufgabe ansehen, über die Lage derartiger Entlastungsanlagen 
auf einer längeren Deichstrecke zu einer Entscheidung zu kommen. Jede 
Gemeinde im Bereich einer geplanten Notentlastung wird sich vermutlich 
zunächst einmal vehement dagegen wehren – obwohl sie mit einer kontrollierten 
Überlaufstrecke tatsächlich besser dran wäre, als wenn sie permanent mit der 
potentiellen Gefahr eines Deichbruchs leben muss. Weiterhin ist es absolut 
sicher, dass es irgendwann einmal auf einer mit Deichen versehenen Fluss-
strecke zu einem unkontrollierten Überlaufen kommt. 
Not- oder Sicherheitsventile auf eingedeichten Flussstrecken können kon-
struktiv in der Deichlinie als Überlauf-/Überströmstrecken oder als Auslass- 
bzw. Flutungsbauwerke ausgebildet werden. Letztere sind natürlich flexibler 
einsetzbar. Stromauf der Stelle, die u. a. wegen der Art und Verteilung der 
Landnutzung im geschützten Gebiet für die Hochwasserentlastung ausgewählt 
wurde, sollte der Deich auf genügender Länge erhöht werden, um ein Über-
laufen dort zu verhindern. Die Entlastung des Hauptgerinnes muss groß genug 
sein, um beim Auftreten des Bemessungshochwassers für die Hochwasser-
entlastung mit Sicherheit so viel Wasser abzuschöpfen, dass die Deichhöhe 
unterhalb ausreicht, um das Bemessungshochwasser abführen zu können, das 
einen angemessenen Hochwasserschutz für die Anlieger gewährleistet. Wie bei 
Stauanlagen sollte der Freibord ausschließlich etwaige Windwirkungen ab-
decken und keinen Sicherheitszuschlag enthalten oder gar mit einem pauschalen 
Zuschlag von z. B. einem Meter versehen werden. Andernfalls ist der gebotene 
Schutzgrad nicht einschätzbar. Unsicherheiten in den hydraulischen Ansätzen 
und Berechnungen sind bei der Festlegung der Wasserspiegellagen zu berück-
sichtigen. 
Bei einem einheitlichen Hochwasserschutzgrad auf einer längeren Gewässer-
strecke bieten sich für eine Notentlastung vorzugsweise Bereiche im Umkreis 
eines größeren Zuflusses an. Allerdings dürften sich auf einer längeren Fluss-
strecke für verschiedene Abschnitte u. a. je nach deren Schutzwürdigkeit unter-
schiedlich große, abgestufte Hochwasserschutzgrade als sinnvoll erweisen. 
Diese Abschnitte müssen daher im Hinterland ggf. durch Querriegel voneinan-
der getrennt sein. Im Extremfall werden vorhandene Deiche sogar geöffnet, so 
dass der Schutzgrad und damit auch die ökologischen Bedingungen weitgehend 
wieder natürlichen Verhältnissen entsprechen.  
In Deutschland gibt es bisher nur wenige Beispiele für Hochwasserentlastun-
gen auf eingedeichten Flussstrecken, obwohl sogar eine DIN-Norm fordert: „Bei 
jeder Deichplanung ist zu überprüfen, ob sich die Katastrophengefahr verringern 
lässt durch die Ausbildung von gegen Erosion gesicherten Überlaufstrecken in 
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günstig gelegenen Deichabschnitten.“ Ein ganzer Abschnitt ist dem Thema 
„Überlaufstrecken“ gewidmet (DIN 19712  1997).  
Nachdem bereits in vorigen Jahrhunderten an Flüssen Überlaufstrecken angelegt 
worden sind, wurde im Jahre 1980 über eine interessante konstruktive Möglich-
keit der Sicherung von Deichen an der Emscher berichtet (Stalmann). 1983 
folgte eine Veröffentlichung, die sich mit der Ausbildung von Überlaufstrecken 
zur Sicherung der Deiche von Sommerpoldern an der Aller befasst (Baumgarten 
u. Thies) und im DVWK-Merkblatt 210/1986 „Flußdeiche“ behandelt ein länge-
rer Abschnitt Überlaufstrecken, die als „‚Sicherheitsventil’ entsprechend der 
Hochwasserentlastung eines nicht überflutbaren Dammes“ bezeichnet werden 
(DVWK 1986). Weiterhin enthält das DVWK-Merkblatt „Bemessungshochwas-
ser“ in Anlehnung an eine Anlage im Emscher/Lippe-Gebiet ein detailliertes 
Beispiel für eine Überlaufstrecke in einem Flussdeich (DVWK 1989). 
In der schweizerischen Wegleitung „Hochwasserschutz an Fliessgewässern“ 
(BWG 2001) werden überflutbare Dämme oder seitliche Entlastungseinrichtun-
gen als ‘Sicherheitsventile’ und Möglichkeiten zur Sicherung von Deichstrecken 
genannt. In Frankreich wurden an der Loire Überlaufstrecken angelegt. Im 
Flussgebiet von Theiß und Körös in der ungarischen Tiefebene mit den riesigen 
natürlichen Überschwemmungsgebieten ist es üblich, zur Vermeidung von 
Deichbrüchen mit Beton befestigte Überlaufstrecken, die normalerweise mit 
Erdmaterial überdeckt sind, im Bedarfsfall durch Baggern oder kleine Spreng-
sätze zur Notentlastung freizumachen.  
Für die Rheinarme in den Niederlanden laufen derzeit Planungen für ‚Nood-
overloopgebieden‘ bzw. ‚Calamiteitenpolder‘, die durch Flutungsbauwerke ge-
füllt werden sollen, wenn das 1250-jährliche Bemessungshochwasser über-
schritten wird. In IKSR (2002) heißt es dazu: „Notentlastungen sind der Airbag 
der Hochwasservorsorge.“ Und weiter: „Ziel einer Notentlastung ist es, im Falle 
des Überschreitens der Bemessungswassermenge anstelle einer unkontrollierten 
Überflutung – mit unvorhersehbaren Folgen – das Wasser an Stellen mit 
geringerem Schadenpotenzial ausufern zu lassen. Dadurch sollen Todesfälle 
verhindert und der Schaden begrenzt werden.“ In der Öffentlichkeit wird die 
Problematik derzeit noch kontrovers diskutiert. 
Das bei uns über lange Zeit bestehende Tabu, sogar unter Fachleuten überhaupt 
von einer verbleibenden Gefährdung oder von einem Restrisiko zu sprechen und 
über dieses zu diskutieren, ist glücklicherweise inzwischen überwunden. Der 
Begriff Restrisiko ist allerdings ziemlich verharmlosend, denn die Eintrittswahr-
scheinlichkeit für den ‚Größten Anzunehmenden Unfall’ ist zwar gering, der 
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Schaden jedoch infolge des extrem großen Zuflusses im Hauptgerinne, der zu 
erwartenden Flutwelle und aufgrund des verbesserten Schutzes oftmals intensi-
vierter Nutzung im potentiellen Überflutungsgebiet umso größer. Deshalb sollte 
auch hier der irreführende Begriff ‚Hochwasserfreilegung’ vermieden werden. 
Aktuelle Beispiele für sog. Sollüberlaufschwellen sogar im Ortsbereich finden 
sich in Bayern in Wörth am Main und Miltenberg; siehe auch:  
http://www.bayern.de/wwa-ab/projekte/woerth_hws/woert%20projekt.htm  und 
http://www.bayern.de/wwa-ab/projekte/mil_hws/abschnitt2.htm. 
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Risikomanagement – die zentrale Herausforderung 
im kommunalen Hochwasserschutz? 
Robert Jüpner, Manuela Tzschirner 
 
Die umfassenden kommunalen Verantwortlichkeiten bezüglich des Hochwasser-
schutzes sind vor allem nach den jüngsten Hochwasserereignissen deutlich sicht-
bar geworden. Da die Landkreise und kreisfreien Städte im Katastrophenfall 
„Hochwasser“ als Katastrophenschutzbehörden tätig werden, sehen sie sich 
gerade bei langanhaltenden und/oder sehr großen Hochwasserereignissen einer 
komplexen und vielfältigen Managementaufgabe gegenüber. Für diese sind sie 
vielfach weder personell ausreichend gerüstet noch zufriedenstellend vorbereitet. 
Die Hauptaufgabe auf kommunaler Ebene besteht daher im Aufbau effektiver 
Strukturen des Hochwassermanagements bzw. der Optimierung bestehender 
Katastrophenschutzsysteme. Neben dem vorbeugenden Hochwasserschutz stehen 
vor allem die vielfältigen Aufgaben des operativen Hochwasserschutzes im 
Mittelpunkt des Interesses. Von besonderer Bedeutung ist dabei die Frage nach 
dem Risikomanagement. Sobald die Bemessungswasserstände überschritten wer-
den, besteht die Gefahr des Versagens der wasserbaulichen Hochwasserschutzan-
lagen. Vielfach existieren keine zufrieden stellenden Szenarien  für dieses Restri-
siko und die daraus resultierenden Folgen, z.B. notwendige Evakuierungen.  
Die absehbaren Entwicklungen im Prozess der Umsetzung der Europäischen 
Wasserrahmenrichtlinie erfordern eine breit angelegte Betrachtungsweise, die den 
Hochwasserschutz als Teil des Flussgebietsmanagements integriert. Zu berück-
sichtigen ist ferner eine sich rasch ändernde Technologie in den Bereichen Kom-
munikation und Informationsübermittlung, Datenverarbeitung sowie Geographi-
scher Informationssysteme. Ein modernes Hochwassermanagementsystem muss 
daher als offenes System konzipiert und fortlaufend weiterentwickelt werden.  
Am Beispiel des Landkreises Stendal werden wesentliche Anforderungen an ein 
modernes kommunales Hochwassermanagementsystem vor dem Hintergrund der 
Erfahrungen des August-Hochwassers 2002 abgeleitet und präzisiert.  
Hochwassermanagementsystem, kommunaler Hochwasserschutz  
22 Risikomanagement – die zentrale Herausforderung im kommunalen Hochwasserschutz.              
Robert Jüpner, Manuela Tzschirner 
 
1 Risikomanagement – die zentrale Herausforderung im 
kommunalen Hochwasserschutz? 
Das Hochwasser ist ein natürlicher Bestandteil des Wasserkreislaufes, jedoch 
stellt es für die Nutzungen in den betroffenen Überschwemmungsgebieten 
(Siedlungen, Infrastruktur, Industrie- und Gewerbeanlagen) eine potentielle 
Gefährdung dar. In Deutschland wurde bis vor etwa 20 Jahren versucht, den 
Hochwasserschutz vor allem durch bautechnische Hochwasserschutzanlagen, 
wie Deiche, Hochwasserrückhaltebecken und Schöpfwerke zu gewährleisten. In 
Folge dieser einseitigen technischen Ausrichtung des Hochwasserschutzes 
wurde das natürliche Wasserrückhaltevolumen in den Überschwemmungsge-
bieten deutlich reduziert und die Hochwasserstände in den betroffenen Gebieten 
stiegen tendenziell an. Parallel dazu erhöhte sich das Hochwasserrisiko für die 
Unterlieger entsprechender Hochwasserschutzmaßnahmen. Diese Entwicklung 
führte dazu, dass trotz steigender Aufwendungen für den Hochwasserschutz die 
Schäden infolge Hochwasser anstiegen. Naturkatastrophen wie Orkane, Dürren 
oder Hochwasserereignisse machen heute den überwiegenden Teil der volks-
wirtschaftlichen Schäden aus und betrugen 2002 in Europa rund 24 Mrd. US$ 
(Münchener Rück (2003)). 
Vor diesem Hintergrund ist in den letzten Jahren eine deutlich Änderung in der 
Strategie des Hochwasserschutzes zu erkennen. Sie geht davon aus, dass ein 
umfassender Schutz der in den Überschwemmungsgebieten angesiedelten meist 
hochwertigen Nutzungen nur durch das effektive Zusammenwirken verschiede-
ner Hochwasserschutzmaßnahmen erreicht werden kann, zu denen vor allem der 
Flächenrückhalt als Form des vorbeugenden Hochwasserschutzes zählt (vgl. u.a. 
LAWA (2000)). Diese Entwicklung ist nicht nur in der Europäischen Union zu 
beobachten, wo dem vorbeugenden Hochwasserschutz und der naturverträgli-
chen Nutzung von Überschwemmungsgebieten in der EU-Wasserrahmen-
richtlinie breiter Raum eingeräumt wird. In den USA wurde z.B. nach dem ver-
heerenden Mississippi-Hochwasser 1993 in einer umfassenden Studie (IFMRC 
(1994)) die Bedeutung des „Floodplain management“1 hervorgehoben.  
 
                                          
1 inhaltlich vergleichbar mit der Definition des „Hochwassermanagements“ als Gesamtkatalog aller Maßnahmen 
im Hochwasserschutz nach LAWA 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
23
 
Zukunftsweisender Hochwasserschutz wird heute als Flächenaufgabe und Teil 
integrierter Flussgebietsbewirtschaftung interpretiert. Die Verantwortung dafür 
liegt zum überwiegenden Teil in den Händen der für die Flächennutzung zustän-
digen kommunalen Raumordnungsbehörden. Doch auch im Hochwasserfall 
selbst ist eine Vielzahl von Einzelmaßnahmen erforderlich, um die Schäden zu 
minimieren. So müssen die bestehenden Hochwasserschutzanlagen wie Deiche, 
Hochwasserrückhaltebecken, Schöpfwerke usw. bedient und ggf. verteidigt 
werden. Der operative Hochwasserschutz liegt im Katastrophenfall in der Ver-
antwortung der Landkreise und kreisfreien Städte (siehe Abschnitt 2). Die ver-
gangenen großen Hochwasserkatastrophen an Rhein, Oder und Elbe haben ge-
zeigt, dass die Hochwasserschäden direkt vom Hochwassermanagement im 
Katastrophenfall abhängen. Ein effektives Risikomanagement ist demzufolge 
nicht nur für den vorbeugenden sondern auch für den operativen Hochwasser-
schutz unverzichtbar.  
2 Existierendes System des kommunalen Hochwasserschutzes 
Die einzelnen Bundesländer regeln die Zuständigkeiten und Verantwortlichkei-
ten ihrer Behörden im Hochwasserfall in den Landeswassergesetzen. Während 
die Landkreise und kreisfreien Städte als Katastrophenschutzbehörde tätig sind, 
obliegt den Gemeinden und Verwaltungsgemeinschaften die Einrichtung eines 
„Wach- und Hilfsdienstes für Wassergefahr“, die sogenannten Wasserwehren 
und Deichläufer.  
Zur Ausrufung des Katastrophenfalles (Alarmstufe IV) kommt es nachdem der 
Bemessungswasserstand eines bestimmten Bezugspegels überschritten wird 
(siehe Abbildung 1). Im Gegensatz dazu werden bei Hochwasserereignissen 
ohne Katastrophenalarm (Alarmstufe I-III) Routinemaßnahmen nach vorliegen-
den Handlungsanweisungen durchgeführt. 
Die Leitung der Katastrophenschutzbehörde und die wirkungsvolle Katastro-
phenabwehr liegt beim Hauptvollzugsbeamten (HVB), d.h. dem Landrat bzw. 
dem Bürgermeister der kreisfreien Stadt. Dem HVB steht der Katastrophen-
schutzstab, der aus sechs Sachgebebieten und den Deichfachberatern besteht, zur 
Seite. 
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Abbildung 1: Schematische Darstellung von Hochwasserereignissen ohne 
und mit Katastrophenalarm (modifiziert nach Patt (2001)) 
Die kommunalen Verantwortlichkeiten umfassen im Wesentlichen: 
- Leitung der Katastrophenschutzbehörde im Fall eines Hochwasser-
katastrophenalarms 
- Planung und Umsetzung der operativen Hochwasserschutzmaßnahmen 
sowie Vorbereitung und Einübung dieser 
- Führung der Gemeinden und Verwaltungsgemeinschaften 
- Zusammenarbeit mit übergeordneten Behörden sowie Hilfsorganisationen 
- Zusammenarbeit über die kommunalen Grenzen hinweg, meist mit 
Nachbarkommunen    
Im Katastrophenfall Hochwasserfall sind die Landkreise und kreisfreien Städte 
somit mit der Leitung einer großflächigen Gefahrensituation betraut, die ein 
Höchstmaß an organisatorischem und fachlichem Sachverstand erfordert. Da die 
Katastrophenschutzbehörden dafür auf umfangreiche technische und logistische 
Unterstützung durch Bundeswehr, Technisches Hilfswerk etc. zurückgreifen 
müssen, liegt der Schwerpunkt des kommunalen Hochwasserschutzes somit im 
effektiven Management und der Koordinierung der Einzelmaßnahmen. Es ist 
offensichtlich, dass eine erfolgreiche Bewältigung dieser Aufgabe nur möglich 
ist, wenn ein effektives Hochwassermanagementsystem existiert, welches 
sowohl die Aspekte des vorbeugenden und des bautechnischen Hochwasser-
schutzes als auch des operativen Hochwasserschutzes ausreichend berücksich-
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tigt. Die  Grundsätze für die Einzelmaßnahmen sind in LAWA (1995) zusam-
mengefasst.  
3 Erfahrungen aus dem August-Hochwasser 2002  
Hauptursache der Hochwasserkatastrophe an der Elbe und ihrer Nebenflüsse im 
August 2002 war eine Vb-Wetterlage, bei der Starkniederschläge auf gesättigten 
Boden auftrafen, so dass ein Großteil des Niederschlages unmittelbar und unver-
zögert abflusswirksam wurde. Diese extremen Regenfälle verursachten in eini-
gen Regionen bisher nie gekannte Hochwasserstände (BfG (2002)). Das Zent-
rum des Hochwasserereignisses lag im Osterzgebirge und auf angrenzendem 
tschechischem Gebiet, so dass der Freistaat Sachsen am schlimmsten betroffen 
war. Die Hochwasserschutzmaßnahmen in Sachsen – und insbesondere die 
Einsatzphase – wurden von der „Kirchbach-Kommission“ gründlich analysiert 
und ausgewertet (Sächsische Staatsregierung (2002)). Im Ergebnis wurden fol-
gende Hauptprobleme bei der Katastrophenbewältigung benannt: 
- unzureichende Hochwasservorhersagemodelle und Schwächen im 
Hochwassermeldedienst  
- Kompetenzwirrwarr 
- Defizite in einem abgestimmten Umgang der zuständigen Behörden mit 
der Hochwasserproblematik  
- akuter Fachpersonalmangel insbesondere in der 2. Besetzung und unzurei-
chende Kartenmaterialien.  
In Sachsen-Anhalt erfolgte die Auswertung der Hochwasserschutzmaßnahmen 
durch das Ministerium des Innern (MI LSA (2003)) mit folgenden Ergebnissen: 
- zweckmäßiges und erfolgreiches Handeln der zuständigen Behörden trotz 
aller Unzulänglichkeiten und Verbesserungsmöglichkeiten (Gesamtbe-
wertung) 
- Unzureichender Kommunikations- und Informationsaustausch zwischen 
Behörden, den Stäben und den Vor-Ort-Einsatzkräften (z.B. auch durch 
uneinheitliches Kommunikationssystem) 
- Mängel in der Aus- und Fortbildung vieler Beteiligter 
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- Mangelnde Vorbereitung und Vorhaltung von aktuellen Einsatz- und 
Kommunikationsplänen 
- Unzureichende Abstimmung von Maßnahmen, besonders auf 
überregionaler Ebene 
Das August-Hochwasser 2002 ist auch als erster ernsthafter Test der in den 
neuen Bundesländern nach der politischen Wende neu geschaffenen Strukturen 
der Wasserwirtschaftsverwaltung zu sehen. Daher erscheint die tiefgründige und 
fundierte Analyse der durchgeführten operativen Hochwasserschutzmaßnahmen 
in Ergänzung der o.g. Landesaktivitäten insbesondere als Grundlage einer Opti-
mierung bestehender Strukturen des kommunalen Hochwasserschutzes sehr 
sinnvoll zur Erschließung eines umfangreichen und wertvollen Erfahrungsschat-
zes.  Im Rahmen eines angewandten Forschungsvorhabens (s. Kapitel 5) wur-
den diese Auswertungen für den Landkreis Stendal im Norden Sachsen-Anhalts 
durchgeführt (Jüpner, R. (2002), Rühling, Y. (2003), Kahrstedt, W. (2003)). Die 
dabei herausgearbeiten Kernaussagen bezüglich des Katastrophenmanagements  
sind in Tabelle 1 kurz zusammenfasst: 
Tabelle 1 Stärken und Schwächen des existierenden Hochwassermanage-
mentsystems 
Stärken Schwächen 
Konzentration der Aufgaben bei den 
Landkreisen als Katastrophenschutzbe-
hörden 
Unzureichender Einsatz moderner EDV (u.a. ak-
tuellen Karten mit Höhenangaben) und Kommu-
nikationstechnik 
Regionale Übersicht und Kompetenz Mangelnde professionelle Öffentlichkeitsarbeit 
Detailkenntnis des betroffenen Gebietes Fehlende umfassende und regelmäßige Ausbil-
dung und Schulung der Einsatzkräfte 
 Ungenügende umfassende Managementaufgabe 
für i.d.R. zu wenig Personal sowie  Koordinierung 
verschiedenster Kräfte   
4 Optimierungsbedarf 
Im folgenden sollen einige der bei der Auswertung des Augusthochwassers auf-
gefundenen Schwächen (s.o) des derzeitigen Katastrophenschutzes und deren 
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Optimierungsansätze in einem verbesserten Hochwassermanagement aufgezeigt 
werden. 
Schlüsselrolle für ein effektives Katastrophenmanagement bildet der Einsatz 
moderner Technologien, vor allem geographischer Informationssysteme (GIS), 
mit denen große Mengen raum- und fachbezogener Daten effizient verwaltet 
werden können (Sammlung, Aufbereitung, Analyse und Visualisierung). Neben 
der Nutzung der GIS-Datenbank als raumbezogenes Fachinformationssystem 
bietet ein GIS die Möglichkeit der Nutzbarmachung der Datenbestände als Ent-
scheidungshilfesystem. Dieses wird auf der Grundlage von Hochwasser-Gefähr-
dungsszenarien (HQ10-HQextrem) erarbeitet und liegt Entscheidungsträgern vor 
und während eines Hochwasserereignisses vor. Darüber hinaus können mit GIS 
die Kartierung und Ausweisung von Überflutungsflächen sowie die dringend 
notwendige Erstellung von Gefahrenkarten (z.B. für Evakuierungspläne) vorge-
nommen werden (vgl. u.a. Kaden & Hartung ( 2003)).   
Für das erfolgreiche Katastrophenmanagement ist die Kommunikation eines 
der wichtigsten Mittel, um den Kontakt mit Beteiligten und Betroffenen zu 
ermöglichen sowie unverzüglich Maßnahmen einzuleiten. Hier ist in Zukunft für 
eine breite Palette an Kommunikationsmitteln (je nach Führungsebene und örtli-
chen Gegebenheiten) Sorge zu tragen, damit auch in extremen Situationen 
gehandelt werden kann (z.B. bei Stromausfall oder Störung des Funknetzes). Ein 
notstromsicheres, leistungsfähiges BOS (Behörden und Organisationen mit 
Sicherheitsaufgaben)-Funksystem ist für den Einsatzablauf bei Großschadensla-
gen unabdingbar. Die bundesweite Umstellung des analogen BOS-Funkes auf 
Digitalfunk, mit dem verschiedene Organisationseinheiten kommunizieren kön-
nen, sollte daher schnellstens realisiert werden, damit dieser zusätzlich zu den 
praktischen aber störungsanfälligen Kommunikationsmitteln wie Fest- und 
Mobilfunknetzen genutzt werden kann. Bedeutend für die Funktion und effi-
ziente Nutzung aller Kommunikationsmittel ist jedoch die Kenntnis der Katast-
rophenschutzstrukturen aller Beteiligten, weil durch knappere und zielgerechtere 
Meldungen und Weisungen die Belastung der Netze minimiert wird. Weitere 
Forderungen sind Schaffung klarer Kommunikationsstrukturen, aktueller Tele-
fonlisten und Benennung von Ansprechpartnern. 
Eine sachgerechte Informierung der Bevölkerung während einer Hochwasser-
katastrophe gehört zu den Aufgaben, des Sachgebietes „Öffentlichkeits- und 
Pressearbeit“ des Katastrophenschutzstabes. Die Pressearbeit ist ein wichtiges 
Mittel, um die Öffentlichkeit zu informieren. Leider erfolgt die Berichterstattung 
nicht immer sachgerecht, wodurch die Bevölkerung unnötig beunruhigt wird, 
wie sich auch beim Elbehochwasser 2002 gezeigt hat. Um die Zahl der über-
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spitzten Berichte so gering wie möglich zu halten, besteht die Notwendigkeit 
seitens des Katastrophenschutzstabes, die Presse gezielter mit Fachleuten in 
Verbindung zu bringen. Zu dem Teil der Öffentlichkeitsarbeit, die schon vor 
einem Hochwasser intensiv betrieben werden muss, zählt die Stärkung des 
Hochwasserbewusstseins in der Bevölkerung. Auf diese Art können die durch 
Hochwasser gefährdeten Bewohner beruhigt sowie deren Sensibilität aufrechter-
halten werden. Jährliche Merkblätter über Zuständigkeiten, Ansprechpartner, 
Informations- und Hilfsstellen sowie Vorsorge- und Verhaltensmaßnahmen die-
nen der Bewusstseinsschärfung und Aufklärung. 
Das August-Hochwasser 2002 hat deutlich gezeigt, dass es sowohl im Katastro-
phenschutzstab als auch bei Führungskräften, Wasserwehren und Deichwachen 
durch mangelnde Aus- und Fortbildung zu Verständigungs- und Koordina-
tionsproblemen kam. Insbesondere sind für die im Katastrophenschutzstab und 
den Technischen Einsatzleitungen tätigen Einsatzkräften praxisorientierte 
Schulungen an den derzeit vorhandenen Einrichtungen (z.B. AKNZ Ahrweiler, 
Brand- und Katastrophenschutzschule Heyrothsberge) sinnvoll und notwendig. 
Neben der Schulung über Aufgabenverteilung der Sachgebietsmitarbeiter, Prio-
ritäten in der Abarbeitung von Problemen und anderen Führungsaufgaben ist 
insbesondere die gezielte Auseinandersetzung mit dem Katastrophenfall 
„Hochwasser“ unverzichtbar. Die eingesetzten Führungskräfte müssen auf ihrem 
Fachgebiet routiniert und erfahren sein bzw. dafür geschult werden, um unter 
großem Druck schnelle und richtige Entscheidungen treffen zu können. 
5 Beispiel Landkreis Stendal   
Der Landkreis Stendal liegt im nördlichen Teil Sachsen-Anhalts und umfasst auf 
einer Fläche von 242.000 ha die Gebiete der Ostaltmark und den Elbe-Havel-
Winkel. Im Landkreis Stendal befinden sich 126 km Elbdeiche. Er gehört zu ei-
nem der sieben Landkreise der Bundesländer Brandenburg, Mecklenburg-Vor-
pommern, Niedersachen und Sachsen-Anhalt, die sich zur Kommunalen 
Arbeitsgemeinschaft zur Zusammenarbeit im Elbetal (KAG) zusammenge-
schlossen haben. Die KAG, welche sich für eine abgestimmte, nachhaltige 
Regionalentwicklung im Elbetal engagiert, hat die Fachgruppe „Hochwasserma-
nagement“ ins Leben gerufen, die sich aus je einem Vertreter der Unteren Was-
serbehörde und des Katastrophenschutzes aus jedem Landkreis zusammensetzt. 
Neben der Schaffung von Retentionsräumen und eines Katastrophenmanage-
ments sind flussgebietsbezogene Maßnahmen des vorbeugenden Hochwasser-
schutzes Ziel dieser Fachgruppe.  
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Den Landkreis Stendal erreichte der Hochwasserwasserscheitel der Flutwelle 
am 20./21.08.2002, nachdem der Katastrophenalarm am 15.08.2002 ausgerufen 
wurde. Neben der großen Vorlaufzeit von ca. einer Woche und der damit 
verbundenen guten Vorbereitungsmöglichkeiten ist es nicht zuletzt den zahlrei-
chen Deichbrüchen an der Elbe oberhalb des Landkreises Stendal zu verdanken, 
dass die Katastrophe im Landkreis relativ gut abgewehrt werden konnte und 
keine Menschenleben zu beklagen waren. Dennoch haben die Verantwortlichen 
im Landkreis Stendal schon während des Sommerhochwassers erkannt, dass der 
Schutz vor Hochwasser nicht nur ein technisches Problem ist, sondern ein neues 
und umfassendes Katastrophenbewusstsein erfordert.  Die Bereiche, die es in 
einem Hochwassermanagementsystem vordergründig zu berücksichtigen gilt, 
sind vor allem technische, betriebswirtschaftliche, sozioökonomische, ökologi-
sche, gesellschaftspolitische, naturwissenschaftliche und meteorologische sowie 
hydrologische Aspekte. 
Deshalb ist das Institut für Wasserwirtschaft und Ökotechnologie (IWO) der 
Hochschule Magdeburg-Stendal (FH) seit dem 01.04.2003 vom Landkreis Sten-
dal mit dem Pilotprojekt beauftragt worden, ein GIS-gestütztes Hochwasser-
managementsystem zu entwickeln, das die Erfahrungen der vergangenen Som-
mer- und Winterhochwasser berücksichtigt. Die wesentlichen Ziele des Pilot-
vorhabens, das speziell auf die Bedürfnisse der Kommunen als Katastrophen-
schutzbehörde abgestimmt ist, sind daher: 
- Optimierung des bestehenden Hochwasserschutzsystems 
- Entwicklung eines ganzheitlichen GIS-gestützten Handlungsinstrumen-
tariums, sowohl für den vorbeugenden als auch für den operativen Hoch-
wasserschutz 
- Verbesserung des Zusammenwirkens aller Beteiligten und Unterstützung 
der Entscheidungs- und Kompetenzträger der Landkreise sowie der 
Einsatzkräfte  
Auch auf europäischer Ebene wurden nach dem August-Hochwasser 2002 
verschiedene Initiativen zur Verbesserung des Schutzes vor Naturkatastrophen 
ergriffen, die entsprechendes nationales und internationales Engagement finan-
ziell unterstützen. Das INTERREG III B Programm der Europäischen Union 
z.B. zielt auf eine nachhaltige und ausgewogene Entwicklung in der Europäi-
schen Gemeinschaft durch transnationale Zusammenarbeit zwischen nationalen, 
regionalen und lokalen Behörden ab. Durch die Bewilligung des eingereichten 
Projektantrages „ELLA“ (Elbe-Labe) am 11.12.2003, und die damit verbundene 
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Verbesserung des vorsorgenden Hochwasserschutzes durch transnationale 
Raumplanung sollen entsprechende Initiativen im Elb-Einzugsgebiet unterstützt 
werden. Die Arbeitsgrundlage des Gesamtprojektes ELLA, in welches das Pilot-
projekt „Stendal“ integriert ist, bildet im besonderen das Fachgebiet Raumord-
nung, welches nicht nur überregional, sondern transnational agieren muss und 
aufgerufen ist, seine Werkzeuge mittels geeigneter Strategien zur Erzielung 
eines effektiveren Hochwasserschutzes zu verbessern. Der Hochwasserschutz ist 
- als Teil der Raumordnung - ebenso Bestandteil der Europäischen Wasserrah-
menrichtlinie. Auch dieser wichtige Aspekt  findet im Projekt angemessene 
Berücksichtigung. 
6 Ausblick 
Das August-Hochwasser 2002 hat in weiten Teilen des Elbe-Einzugsgebiets die 
Grenzen des technischen Hochwasserschutzes verdeutlicht. Zukunftsweisende 
Hochwasserschutzstrategien berücksichtigen – vor allem vor dem Hintergrund 
der Europäischen Wasserrahmenrichtlinie – den Hochwasserschutz als flussge-
bietsbezogene wasserwirtschaftliche Flächenaufgabe, die neben dem techni-
schen Hochwasserschutz vor allem den vorbeugenden Hochwasserschutz (etwa 
durch flächenhaften Wasserrückhalt) stärkt. Dennoch bleibt ein potentielles 
Risiko für die Nutzungen in den Überschwemmungsgebieten bestehen. Die im 
Falle einer Hochwasserkatastrophe zuständigen Landkreise und kreisfreien 
Städte können das Risikomanagement durch den Aufbau bzw. die Optimierung 
eines GIS-gestützten Hochwassermanagementsystems verbessern. Dieses vereint 
wasserwirtschaftliches Know-How der bestehenden Hochwasserschutzsysteme 
und deren Steuerungsmöglichkeiten mit technischen Möglichkeiten, Gefähr-
dungssituationen zu simulieren bzw. im Einsatzfall korrekt abzubilden. Damit 
kann eine fachlich fundierte Entscheidungshilfe sowohl für den vorbeugenden 
als auch für den operativen Hochwasserschutz entwickelt werden, die den viel-
fältigen und komplexen Managementanforderungen besser gerecht wird.     
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Das hydrologische Risiko                                           
bei der Bemessung und der Bewirtschaftungspla-
nung von Talsperren 
Andreas Schumann 
 
Die Probleme der statistischen basierten Ermittlung von Bemessungshochwassern werden am 
Beispiel der statistischen Einordnung des Augusthochwassers 2002 im Einzugsgebiet der 
Mulde aufgezeigt. Die vier Komponenten der hydrologischen Unsicherheit werden dargestellt 
und Beispiele für die Bewertung und Reduzierung der einzelnen Unsicherheiten gegeben. Da 
häufig deterministische Modelansätze als Alternative für die statistische Abschätzung der 
Bemessungshochwasser genannt werden, werden die konzeptionellen Grenzen dieser Ansätze 
aufgezeigt. Neben den Fragen der Ableitung seltener Bemessungshochwasser wird auf die 
Probleme der Bemessung des gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraumes eingegangen. Am 
Beispiel der Talsperre Malter werden dabei die Besonderheiten der Ereignisabläufe beim 
Hochwasser 2002 diskutiert. Die stark begrenzten Möglichkeiten der Talsperrensteuerung bei 
derartig extremen Ereignissen werden dargestellt. Die Notwendigkeit der  Zuflussvorhersage 
für Talsperren wird begründet. 
1 Was beinhaltet das hydrologische Risiko ? 
Wasserbauliche Anlagen werden für eine bestimmte Hochwasserbelastung be-
messen. Anhaltspunkte für die Wahl des Bemessungshochwassers geben Vor-
schriften und Normen, die meist die Vorgabe eines statistischen Wiederkehrin-
tervalls beinhalten. Damit wird impliziert, dass bei seltenen Ereignissen die An-
lage überlastet und damit unter Umständen, d.h. je nach Belastbarkeit, beschä-
digt oder zerstört wird. Mit der Vorgabe des Bemessungshochwassers bestimmt 
man somit gleichzeitig ein Restrisiko, welches aus wirtschaftlichen Gründen 
nicht beliebig reduziert werden kann. Bei der Ermittlung des Bemessungsereig-
nisses gibt es zwei unterschiedliche Möglichkeiten, die hochwasserstatistische 
Analyse und die deterministische Abschätzung des Bemessungshochwassers mit 
Hilfe von Niederschlag-Abflussmodellen. Bei der Diskussion der Ergebnisse 
werden häufig die Unsicherheiten der statistischen Analyse in den Vordergrund 
gestellt, um damit die vermeintlich bessere Lösung der modellgestützten Er-
mittlung zu begründen. Hier sollen zunächst die vier Formen der Unsicherheit 
hochwasserstatistischer Aussagen dargestellt werden. Dabei werden Möglich-
keiten zur Reduzierung einzelner Unsicherheiten aufgezeigt. 
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Das stochastische Verhalten des Abflusses bedingt vier Formen der hydrologi-
schen Unsicherheit, die auch als hydrologisches Risiko bezeichnet wird (Dyck et 
al. 1980): 
1. Das natürliche Risiko, welches durch die Zufälligkeit des Abflussprozesses 
bedingt ist und durch die Verteilungsfunktion der Hochwasser beschrieben 
wird. Es entspricht der Überschreitungswahrscheinlichkeit des Bemessungs-
hochwassers. 
2. Das stochastische Risiko ergibt sich aus der Zufälligkeit der zeitlichen 
Aufeinanderfolge kritischer Hochwasserereignisse während des betrachteten 
Zeitraumes. Es wird durch die Verteilung der Zeitintervalle zwischen kriti-
schen Ereignissen bzw. der Anzahl dieser Ereignisse innerhalb eines 
bestimmten Zeitraumes beschrieben. 
3. Das statistische Risiko resultiert aus dem Stichprobencharakter gemessener 
Hochwasserereignisse, der es unter Umständen nicht erlaubt, Schlüsse auf die 
Grundgesamtheit zu ziehen, da nur eine Teilmenge aus dieser Grundgesamt-
heit bekannt ist. Die Ergebnisse der statistischen Analyse, z.B. die geschätz-
ten Parameter einer Verteilungsfunktion, hängen von diesem Stichprobenef-
fekt ab. 
4. Die Modellunsicherheit resultiert aus der unzureichenden Kenntnis der 
betrachteten Systeme und Prozesse. Sie kann bedingt sein durch nicht zutref-
fende Annahmen, z.B. hinsichtlich der Homogenität und Konsistenz der Da-
tenbasis oder zu den Modellparametern. 
Nachfolgend werden diese vier Risikofaktoren am Beispiel des Muldeeinzugs-
gebietes diskutiert. Diese Betrachtung dient in erster Linie zur Beurteilung von 
Möglichkeiten und Grenzen hydrologischer Aussagen. Fallweise werden Vor-
schläge für die Berücksichtigung dieser Gesichtspunkte bei hydrologischen Be-
messungsfragen gemacht, die aus den Erfahrungen bei der statistischen Analyse 
des Augusthochwassers 2002 resultieren.  
2 Das Augusthochwasser 2002 in den Nebenflüssen der oberen 
Elbe und dem Osterzgebirge 
Die meteorologischen Ursachen des Augusthochwassers sind in verschiedenen 
Berichten diskutiert (z.B. DWD, 2003). Um das resultierende Hochwasser im 
Kontext mit den hochwasserauslösenden Niederschlägen zu analysieren erfolgte 
in Bochum die Aufbereitung und geostatistische Analyse  der Tageswerte von 
283 Niederschlagsstationen des DWD, der Stundenwerte von 21 Stationen sowie 
der Radardaten von 3 Standorten. Mit Hilfe des Conditional External Drift Kri-
ging“ (CEDK) wurden die Stationswerte des Niederschlages geostatistisch 
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interpoliert und Zeitreihen der Gebietsniederschläge (zeitliche Auflösung eine 
Stunde) für Einzugsgebiete der Pegel und der Talsperren erstellt. In Abbildung 1 
ist ein Überblick über die Niederschlagsverteilung für den Zeitraum 10.08.-
13.08.2002 dargestellt.  
 
Abbildung 1: Räumliche Verteilung der Niederschlagssumme für das 
Gesamtereignis nach der Interpolation mit Ordinary Kriging 
Eine Auswertung der Niederschlags-Abflussrelation für die Einzugsgebiete von 
57 Pegeln, 5 Hochwasserrückhaltebecken und 7 Talsperren ergab in 24 Fällen 
Niederschlagssummen über 250 mm für dieses Ereignis. Die Spitzenwerte für 
kleinere Einzugsgebiete des Osterzgebirges betrugen 360 mm (Pegel Rehefeld 
1/ Wilde Weisseritz, Pegel Geising/ Rotes  Wasser). Für 17 der betrachteten 69 
Einzugsgebiete waren 24 Stunden- Niederschlagssummen über 250 mm zu ver-
zeichnen. Mehr als 60 mm Niederschlag fielen innerhalb von 3 Stunden in 20 
Gebieten. Infolge dieser enorm hohen Niederschläge war der mittlere Abfluss-
beiwert für 24 Einzugsgebiete größer als 0,6. Die Scheitelabflussspenden betru-
gen bei 13 der analysierten 69 Gebiete mehr als 2000 l/skm2 . 
3 Die statistische Einordnung des Augusthochwassers unter 
Beachtung des natürlichen und stochastischen Risikos 
Wenn man das natürliche Risiko der Überschreitung des Augusthochwassers 
2002 an Hand der Reihen bis 2001 für das  Muldegebiet bewertet, so ergeben 
Nebenflüsse 
Freiberger 
Zwickauer  
Flöha 
Z h
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sich an 6 von 33 untersuchten Pegeln rechnerische Jährlichkeiten von über 
100.000 Jahren und an weiteren 3 Pegeln Jährlichkeiten zwischen 10.000 und 
100.000. An 4 Pegeln wurden Jährlichkeiten zwischen 5.000 und 10.000 Jahren 
geschätzt. Insgesamt hätte an 18 der 33 betrachteten Pegel die Jährlichkeit dieses 
Hochwassers über 1000 Jahre betragen. Wenn die Reihen um den Wert des Jah-
reshöchstabflusses 2002 (Augusthochwasser) verlängert, die Verteilungsfunkti-
onen neu angepasst und die Jährlichkeiten des Hochwassers 2002 neu ermittelt 
werden, verringern sich diese Jährlichkeiten drastisch. An 5 Pegeln liegt die 
Jährlichkeit dieses Ereignisses dann über 500 Jahre, wobei die maximale Jähr-
lichkeit rund 900 Jahre beträgt. An 10 der 33 Pegel ergeben sich Jährlichkeiten 
zwischen 300 und 500 Jahre, an 12 Pegeln zwischen 100 und 300 Jahre und an 6 
Pegeln unter 100 Jahre. Aus diesen Unterschieden der statistischen Einordnung 
dieses Hochwasserereignisses lässt sich bereits erkennen, dass die Veränderung 
der Pegelstatistik durch die Einbeziehung dieses Hochwassers gravierend ist. So 
erhöht sich der HQ(200)- Wert an 9 Pegeln um mehr als 50 Prozent, an weiteren 
9 Pegeln beträgt die Zunahme zwischen 30 und 50 Prozent.  
Das stochastische Risiko kann durch die Sicherheit, dass ein Hochwasserereig-
nis in einem betrachteten Zeitraumes höchstens k-mal überschritten wird, cha-
rakterisiert werden. Diese Sicherheit ergibt sich in Abhängigkeit von dem Wie-
derkehrintervall T eines Hochwasserereignisses und dem betrachteten Zeitraum 
F über die Binomialverteilung. Für große Werte von F und T (F>10, T>15) kann 
die stochastische Sicherheit näherungsweise durch die Poisson-Verteilung 
beschrieben werden. Danach ergibt sich die Sicherheit, dass höchstens z Über-
schreitungen im Zeitraum von F Jahren auftreten wie folgt: 
 (1)   ( ) iz
i
S P k z e
i !0
−λ
=
λ= ≤ = ∑   mit F / Tλ =  
Für den speziellen Fall einer mindestens einmaligen Überschreitung beträgt das 
Risiko der einmaligen Überschreitung somit:  
(2) F / TR 1 e−= − . 
Betrachtet man z.B. ein Ereignis mit der Jährlichkeit von T=1.000 a und einen 
Zeitraum von 100 Jahren, so besteht eine Sicherheit, dass dieses Ereignis nicht 
überschritten wird von S=0,90484 und ein Risiko der mindestens einmaligen 
Überschreitung innerhalb dieses Zeitraumes von R=0,09516. Das Risiko, das ein 
derartig seltenes Hochwasserereignis wie dies die Jährlichkeit von T=1.000a 
suggeriert, überschritten wird, ist mit fast 10 Prozent relativ hoch. Wenn das 
Augusthochwasser eine Jährlichkeit von 10.000 Jahren aufweisen würde, so 
wäre das Risiko der mindestens einmaligen Überschreitung bei dem gleichen 
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Betrachtungszeitraum 0,00995, d.h. 1 Prozent. Bei einer Jährlichkeit von 
100.000 Jahren reduziert sich dieses Risiko weiter auf 0,0009995.  
Die Wahrscheinlichkeit, dass im August 2002 in einigen Flussgebieten ein 
HQ(1000) oder größer auftrat, kann stochastisch noch unter einem anderen 
Gesichtspunkt beurteilt werden. Bekanntlich waren in der Müglitz 1897, 1927 
und 1957 ähnlich große Hochwasserereignisse aufgetreten wie 2002. Mit Hilfe 
der Poissonverteilung kann die Wahrscheinlichkeit ausgerechnet werden, mit 
der ein derart großes Hochwasser innerhalb von 100 Jahren mehr als dreimal 
auftritt. Geht man von einer Jährlichkeit dieser Ereignisse von 1000 Jahren aus, 
so beträgt diese Wahrscheinlichkeit 3.8∗10-6, bei einer Jährlichkeit von 500 Jah-
ren 5,6∗10-5 und bei einer Jährlichkeit von 200 Jahren 0,00175. Es besteht somit 
eine sehr geringe Wahrscheinlichkeit, dass es sich in der Müglitz um eine 
mehrmalige Wiederholung eines Hochwassers mit der Jährlichkeit 1000 Jahre 
handelt, sondern der Schluss liegt nahe, dass die statistische Häufigkeit derarti-
ger extremer Ereignisse unterschätzt wird.  
4 Die Unsicherheit des statistischen Modells 
Im Zusammenhang mit der Modellunsicherheit wird häufig auf die Unterschiede 
der verschiedenen Verteilungsfunktionen im extremen Extrapolationsbereich 
hingewiesen. Dabei wird jedoch meist nicht berücksichtigt, dass aus der Erfah-
rung heraus in einer Region in der Regel eine bestimmte Verteilungsfunktion 
besonders geeignet erscheint, um die empirischen Hochwasserhäufigkeiten zu 
beschreiben und sich deshalb die Frage der Anwendung unterschiedlicher Ver-
teilungen meist nicht stellt.  
Im Osterzgebirge besteht die Problematik der statistischen Analyse in dem wie-
derholten Auftreten extrem großer Ereignisse. Wenn mit zunehmender Länge 
der Beobachtungsreihe mehrere extrem große Ereignisse auftreten, so kann es 
sich dabei um Hochwasser handeln, die durch andere, relativ seltene meteorolo-
gische Ursachen bedingt sind als die normalen jährlichen Hochwasserereignisse. 
Starkniederschläge in der Folge von Vb-Wetterlagen in Sachsen wären hierfür 
ein Beispiel. Derartige Unterschiede im Hochwasserregime können mit der her-
kömmlichen Hochwasserstatistik nicht berücksichtigt werden. Die Anwendung 
dieser statistischen Methoden beinhaltet somit die Modellunsicherheit, d.h. die 
unzureichende Kenntnis der betrachteten Prozesse und die Annahmen der 
Homogenität der Datenbasis.  
Eine statistische Einordnung seltener extremer Ereignisse müsste mit der statis-
tischen Bewertung der Häufigkeit der meteorologischen Ursachen verknüpft 
werden. Hierfür wären jedoch weitergehende regionalspezifische klimatologi-
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sche Untersuchungen erforderlich. Wenn man versucht, die Problematik extre-
mer Hochwasser nur mit Hilfe der statistischen Analyse der Höchstabflüsse zu 
bearbeiten, so kann eine Differenzierung in unterschiedliche Ereignisse erfolgen, 
die dann getrennt statistisch zu bearbeiten sind. Hierzu wurde z.B. von Rossi et 
al. die auch in der DVWK-Merkblatt 251 genannte Gemischte Extremwertver-
teilung Typ 1 vorgeschlagen, um extrem große und seltene Hochwasser als Rea-
lisierung eines anderen Zufallsprozesses als die häufigeren kleineren Ereignisse 
zu betrachten. Um die unterschiedliche Hochwassergenese im Muldegebiet 
zumindest ansatzweise zu berücksichtigen, kann eine saisonale Differenzierung 
zwischen Winter- (November bis April) und Sommerereignissen (Mai bis Okto-
ber) vorgenommen werden. Eine derartige saisonale Differenzierung wird den 
Unterschieden in den meteorologischen Entstehungsbedingungen von Hochwas-
serereignissen sicher nur bedingt gerecht. Dies gilt insbesondere für Ereignisse 
in den Übergangszeiträumen Frühjahr und Herbst. Hier wäre eine weitergehende 
Differenzierung z.B. in fünf Hochwassertypen, wie von Merz für Österreich 
vorgeschlagen wurde, geeigneter. Unter dem Gesichtspunkt, dass die saisonale 
Unterscheidung für das Muldegebiet zumindest die seltenen sommerlichen 
Ereignisse von den weitaus häufigeren Winterhochwassern separiert und für 
eine weitergehenden Differenzierung umfangreiche meteorologische Analysen 
erforderlich wären, wurde für erste Untersuchungen im Muldegebiet nur der 
Ansatz der saisonalen Differenzierung verfolgt. Da die Reihen der Jahreshöchst-
abflüsse regionalspezifisch durch die jeweiligen Anteile der Winter- und Som-
merhochwasser beeinflusst werden, wurden beide Hochwassertypen separat 
analysiert und anschließend die beiden Verteilungen zur Statistik der Jahres-
höchstabflüsse kombiniert. Sommerhochwasser treten dabei nicht jährlich auf. 
In einem Trockenjahr kann z.B. der Höchstabfluss des Sommerhalbjahres unter 
dem Schwellenwert von 2 bis 3 MQ liegen, von dem ab ein erhöhter Abfluss als 
Hochwasser zu bezeichnen ist. Seltener gilt dies auch für die Höchstabflüsse 
vereinzelter Winterhalbjahre. Bei Einführung eines Schwellenwertes von z.B. 
dem 2,5- fachen des Jahres-MQ- Wertes erhält man eine Reihe, in der Fehlwerte 
auftreten (dies entspricht in der Umweltstatistik dem Problem von Werten 
unterhalb der Nachweisgrenze, d.h. den so genannten „censored series“).  
Um dann die jährliche Überschreitungswahrscheinlichkeit eines beliebigen 
Hochwasserscheitelwertes aus der Kombination der Verteilungsfunktionen der 
Halbjahre zu schätzen, ist die folgende Beziehung zu verwenden: 
(3) ( ) ( ) ( )Jahr k,som k,winPu HQ Pu HQ Pu HQ= ⋅   
(Falls in einem Jahr das Hochwasser HQ unterschritten wird, muss es sowohl im 
Winter als auch im Sommer unterschritten werden). 
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Wenn diese Methodik zur Ermittlung der Verteilungsfunktion der Jahres-HQ- 
Werte aus den Verteilungen der Winter- und Sommer- HQ- Werte auf Pegel im 
Flussgebiet der Mulde angewandt wird, hängen die sich ergebenden Unter-
schiede in den Ergebnissen der hochwasserstatistischen Auswertung der Jahres-
HQ- Werte von den regional unterschiedlichen Relationen zwischen den Winter- 
und Sommerhochwasserereignissen ab.  
Tabelle 1 Unterschiede in der statistischen Bewertung eines Hochwasserscheitelabflus-
ses in Höhe des 30-fachen Jahres-MQ- Wertes bei Verwendung der Vertei-
lung der Jahres-HQ- Werte, der kombinierten Verteilung aus Winter- und 
Sommerhalbjahr und der Verteilungen der Sommer- und Winterhöchstab-
flüsse  
   Jährlichkeit T in Jahren, berechnet 
aus Verteilung der 
Pegel AE 
 
in km2
30 facher 
MQ 
in m³/s 
Jahres-
HQ 
 
Winter- 
und 
Sommer-
HQ 
Sommer
-HQ 
Winter-
HQ 
Golzern1/ Vereinigte Mulde 5442 1842 353 150 189 733 
Wechselburg/ZwickauerMulde 2106.8 777 133 104 147 358 
Aue1/ Schwarzwasser 362.5 187.2 42 40 67 99 
Goeritzhain/ Chemnitz 532.3 186.9 97 67 91 251 
Lichtenwalde/ Zschopau 1574.6 648 111 71 157 130 
Streckewalde/ Preßnitz 205.9 90 165 114 137 682 
Zoeblitz/ SchwarzePockau 129.2 69.3 279 126 131 3240 
Nossen1/ Freiberger Mulde 585.2 202.8 283 99 108 1170 
Niederstrieg/ Striegis 283 80.1 179 87 90 1977 
Größere Abweichungen ergeben sich unter Umständen im extremen Extrapola-
tionsbereich. In Flussgebieten, in denen relativ wenige Sommerhochwasser in 
der Reihe der Jahres-HQ- Werte enthalten sind, bei diesen Sommerereignissen 
dann aber extrem hohe Abflussscheitel auftreten (d.h. im Flussgebiet der Frei-
berger Mulde) wird die Statistik durch die saisonale Differenzierung im Extra-
polationsbereich stark beeinflusst. Der HQ(100)- Wert aus der saisonal differen-
zierten Betrachtung ist in diesem Flussgebiet nur etwa 15 bis 20 % höher als bei 
Verwendung der Reihe der Jahres-HQ- Werte, für den HQ(1000)- Wert ist der 
Unterschied mit ca. 60 bis 90 % dagegen wesentlich größer. Demzufolge führt 
insbesondere in den Einzugsgebieten der Freiberger Mulde und Zschopau die 
explizite Betrachtung der Sommerhochwasser zu deutlich verminderten Jähr-
lichkeiten extremer Hochwasser. In anderen Einzugsgebieten (z.B. in der Zwi-
ckauer Mulde) beeinflusst die saisonale Differenzierung die Jährlichkeit der 
Das hydrologische Risiko bei der Bemessung und der Bewirtschaftungsplanung von Talsperren.                          
Andreas Schumann 
40
Höchstabflüsse dagegen nicht. Um diese Unterschiede aufzuzeigen, sind in 
Tabelle 2 die verschiedenen Jährlichkeiten eines mit dem 30- fachen Jahres-
MQ- Wert angenommenen Hochwasserscheitelabflusses zusammengestellt. Im 
Ostteil des Muldegebietes treten deutliche Abminderungen der Jährlichkeiten 
bei Anwendung der saisonal differenzierenden Statistik auf. 
Mit der Differenzierung der Hochwasserereignisse in Typgruppen kann man die 
unterschiedlichen Verteilungsfunktionen von Hochwasserereignissen unter-
schiedlicher Entstehung berücksichtigen. Eine Differenzierung kann nur soweit 
vorgenommen werden, als die einzelnen Gruppen der Hochwassertypen groß 
genug sind, um eine Verteilungsfunktion anzupassen und gleichzeitig die Häu-
figkeit eines derartigen Ereignistypes abzuschätzen. Für die seltenen Vb- Wet-
terlagen (nur 2 bis 4 Ereignisse in 100 Jahren) kann deshalb keine gesonderte 
statistische Behandlung erfolgen. 
5 Anmerkungen zum Stichprobeneffekt 
Die Notwendigkeit, eine hinreichend lange Stichprobe zu verwenden, resultiert 
aus dem statistische Risiko, das es unter Umständen nicht erlaubt, Schlüsse auf 
die Grundgesamtheit zu ziehen, wenn nur eine Teilmenge aus dieser Grundge-
samtheit bekannt ist. Das statistische Risiko bedingt zwangsläufig deutliche 
Unterschiede in den hochwasserstatistischen Verhältnissen zwischen den Pegeln 
einer Region, da die zur statistischen Analyse verwendeten Abflussreihen oft-
mals sehr unterschiedliche Längen aufweisen. Z.B. sind im Muldegebiet etwa 50 
% der Beobachtungsreihen kürzer als 50 Jahre und 39% der Reihen länger als 70 
Jahre. Die Hochwasserstatistik an einem Pegel zeigt bei der Einbeziehung eines 
extrem großen Hochwasserereignisses eine sprunghafte Veränderung. Beginnt 
die Reihe z.B. mit einem sehr großen Ereignis, so wird die Pegelstatistik der Ge-
samtreihe deutlich höhere Quantilwerte liefern, als wenn die Reihe erst nach 
diesem Ereignis beginnt. Der Vergleich der Quantilwerte zwischen lang und 
weniger lang beobachteten Reihen innerhalb eines Flussgebietes erlaubt es, Kor-
rekturwerte für die Quantile in Abhängigkeit vom Reihenbeginn abzuleiten. 
Durch den Vergleich der Quantilwerte der langen Reihen eines Flussgebietes 
untereinander wird es zu dem möglich, die Wirkung der extrem großen und in 
der Regel auch einzugsgebietsübergreifenden Hochwasserereignisse zu verglei-
chen und bei deutlichen Unterschieden Datenprüfungen vorzunehmen. Um diese 
Veränderlichkeit der hochwasserstatistischen Quantile zu ermitteln, können für 
Pegel mit langen Beobachtungsreihen hochwasserstatistische Analysen mit einer 
schrittweisen Verschiebung des Reihenbeginns durchgeführt werden. Hierzu 
wird, beginnend mit dem tatsächlichen Reihenbeginn, die Reihe jeweils um ein 
Jahr gekürzt und dabei der Reihenbeginn in Richtung Gegenwart verlagert. Für 
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jede der neu gebildeten Reihen wird eine hochwasserstatistische Analyse durch-
geführt. In Abb. 2 ist ein Beispiel für die Ergebnisse dieser Analyse für Pegel 
der Zwickauer Mulde dargestellt. Der Reihenbeginn ist auf der x-Achse, der 
HQ(300)- Wert, geschätzt aus der verkürzten Reihe, und bezogen auf den ent-
sprechenden Wert der Gesamtreihe, auf der y- Achse dargestellt. Die Kurven 
beginnen stets bei dem Wert 1,0, da dort der HQ(300)- Wert der Gesamtreihe 
betrachtet wird. Falls ein großes Hochwasser auftritt (z.B. das Ereignis 1954) 
ergibt sich ein deutlicher Sprung in der Kurve. Ist das Hochwasser in der Reihe 
enthalten, wird ein hoher HQ(300)- Wert ermittelt, fehlt das Hochwasserereignis 
(Reihenbeginn z.B. erst 1955) wird ein deutlich geringerer HQ(300)- Wert ge-
schätzt, der sich dann mehr oder weniger stark (je nach der relativen Bedeutung 
dieses Ereignisses) von dem entsprechenden Wert, ermittelt aus der Gesamt-
reihe, unterscheidet. Ersichtlich wird, dass sich der Unterschied gegenüber der 
Gesamtreihe dann wieder reduziert.  
Abbildung 2: Variation der HQ(300)-Werte in Abhängigkeit vom Beginn der 
Beobachtungsreihe für die Zwickauer Mulde  
Mit Hilfe dieser einfachen Methodik wird es möglich, die Abweichungen zwi-
schen den hochwasserstatistischen Ergebnissen, die aus kurzen Reihen ermittelt 
wurden, von den entsprechenden Werten aus langen Reihen abzuschätzen und 
zu korrigieren. Auch wird es möglich, die Pegelstatistik bei Fehlen einzelner 
großer Ereignisse (fehlender Sprung in der Variabilitätskurve) zu korrigieren. 
Die Variation der Hochwasserstatistik in Abhängigkeit vom Reihenbeginn ist 
ein flussgebietsspezifisches Charakteristikum, das von dem zeitlichen Auftreten 
der großen Hochwasser abhängt. Mit Hilfe der Verschiebung des Reihenbeginns 
0.6
0.7
0.8
0.9
1
1.1
1.2
1.3
1.4
1910 1920 1930 1940 1950 1960 1970
Reihenbeginn
H
Q
(3
0
0
)a
b
 R
e
ih
e
n
b
e
g
in
n
/H
Q
(3
0
0
)G
e
s
a
m
tr
e
ih
e
Aue1
Niederschlema
Zwickau_Poelbitz
Wechselburg1
Das hydrologische Risiko bei der Bemessung und der Bewirtschaftungsplanung von Talsperren.                          
Andreas Schumann 
42
wird es möglich, die Bedeutung der einzelnen Extremhochwasser für die Pegel-
statistik an den einzelnen Pegeln zu vergleichen und ggf. Unterschiede zu 
ermitteln. Diese können durch unterschiedliche Fehler der Abflusskurven, durch 
ein unterschiedliches Hochwasserregime oder aber durch unterschiedliche 
Niederschlags- und damit Abflussverteilungen bedingt sein. 
6 Grenzen der Anwendung deterministischer Modelle zur 
Ermittlung von Bemessungshochwasserereignissen 
Um die oben dargestellten Probleme der statistischen Hochwasseranalyse zu 
umgehen, wird zunehmend die Anwendung deterministischer Niederschlag-Ab-
flussmodelle propagiert. Welche Probleme sind dabei zu beachten ? Wie Ein-
gangs erwähnt werden Bemessungshochwasser mit Wahrscheinlichkeitswerten 
charakterisiert. Diese Wahrscheinlichkeitsaussage bezieht sich auf den Hoch-
wasserscheitelabfluss. Damit wird auch für die mit deterministischen Modellen 
berechneten Hochwasserwellen eine Wahrscheinlichkeitsaussage benötigt. Die 
Überschreitungswahrscheinlichkeit des Scheitelabflusses der berechneten 
Hochwasserwelle ist nicht mit der Wahrscheinlichkeit des als Eingangsgröße 
verwendeten Niederschlages gleichzusetzen. Es ergeben sich drei Probleme: 
- Der Anfangsfeuchtezustand des Einzugsgebietes bedingt die Fülle und da-
mit den Scheitel der resultierenden Hochwasserwelle. 
- Der zeitliche Verlauf der Niederschlagsintensität bestimmt den 
Scheitelabfluss, ein endbetonter Niederschlagsverlauf liefert in der Regel 
den höchsten Scheitel. 
- Als Bemessungsgrundlage ist eine Niederschlagsdauer vorzugeben. In der 
Regel geht man davon aus, dass das größte Hochwasserereignis bei voll-
ständiger Überregnung des Einzugsgebietes eintritt. Bezüglich des Schei-
telabflusses, der für die Wahrscheinlichkeit des Ereignisses maßgebend 
ist, kann aber auch ein lokales Niederschlagsereignis kurzer Dauer und 
hoher Intensität in der Nähe des betrachteten Gebietsauslasses zu einem 
hohen Scheitelabfluss führen. 
Aus den genannten Gesichtspunkten heraus sollten somit nur intensitätsabhän-
gige und möglichst flächendifferenziert arbeitende Niederschlag-Abflussmo-
delle verwendet werden. Statt vorgegebener Bemessungsniederschläge müsste 
eine stochastische Generierung von Niederschlagsfeldern im Rahmen einer 
Kontinuumssimulation erfolgen, um auf dieser Grundlage eine Reihe von 
Hochwasserscheitelabflüssen zu erzeugen. Veröffentlichte Ergebnisse derartiger 
Analysen aus dem Ausland zeigen, dass eine umfangreiche Kalibrierung derarti-
ger Verfahren erforderlich ist, um die Ergebnisse der hochwasserstatistischen 
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Analyse beobachteter Einzugsgebiete nachzubilden. Neben den dargestellten 
Problemen muss noch die Modellunsicherheit genannt werden. Extreme Ereig-
nisse wie z.B. das Augusthochwasser 2002 können mit N-A- Modellen, die an 
Hand kleinerer und häufigerer Ereignisse kalibriert und validiert wurden, unter 
Umständen nicht nachgebildet werden. Ursächlich hierfür ist das nichtlineare 
Verhältnisse zwischen Niederschlag- und Abfluss, die niederschlagsintensitäts-
abhängigen Besonderheiten der Relationen zwischen den einzelnen Abfluss-
komponenten und die hydraulischen Besonderheiten bei extremen Ereignissen, 
die z.B. bei der Überflutung des Dresdner Hauptbahnhofes besonders deutlich 
wurden. 
7 Das Risiko der Planung des gewöhnlichen 
Hochwasserrückhalteraumes 
Mit der Bemessung des gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraumes wird die 
Hochwasserschutzfunktion einer Talsperre bestimmt. Bekanntlich gibt es hin-
sichtlich des technischen Hochwasserrückhaltes zwei Möglichkeiten, den ge-
steuerten und den ungesteuerten Rückhalt. In Hinblick auf den erforderlichen 
Speicherraum ist der gesteuerte Rückhalt effektiver. Voraussetzung der Steue-
rung des Rückhaltes ist jedoch die Vorhersage der Hochwasserwelle im Zulauf. 
Nur wenn diese hinreichend genau möglich ist, kann die theoretisch mögliche 
Effizienz erreicht werden. Der Erfolg beider Bewirtschaftungen hängt zu dem 
von der Relation des verfügbaren Speicherraumes in Bezug zur Fülle der Hoch-
wasserwelle ab.  
Nach dem Augusthochwasser 2002 wurde insbesondere die Bewirtschaftung der 
Talsperre Malter kritisiert. Um das Planungsrisiko für den gewöhnlichen Hoch-
wasserrückhalteraum zu verdeutlichen, wird diese Talsperre deshalb als Beispiel 
herangezogen. Die Niederschlagsverteilung und die Zuflussganglinie sind in 
Abb. 3 dargestellt. Aus der Zuflussganglinie kann in Abhängigkeit vom dem zu 
steuernden Abgabeziel auf den für eine Scheitelkappung erforderlichen Spei-
cherraum geschlossen werden. Unter den beiden (unrealistischen) Annahmen, 
die kontrollierte Abgabe aus der Talsperre könnte beliebig gesteigert werden 
und die Zuflussganglinie sei bereits im Anstieg der Hochwasserwelle vollstän-
dig und genau vorhersagbar, ergeben sich die folgenden erforderlichen Speicher-
räume: 
- bei einem Abgabeziel von 62 m3/s ein Speicherbedarf von 10.395 hm3, 
- bei einer Sollabgabe von 105 m3/s ein Speicherbedarf von 6,45 hm3, 
- bei der Sollabgabe von 130 m3/s von 4,1 hm3, 
- und bei 170 m³/s von 1,42 hm3. 
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Da in der Talsperre bereits am 12.8.2002 um 20 Uhr Vollstau eintrat, d.h. vor 
Eintritt des Scheitels am 13.8.2002 um 3 Uhr, wurde der Zuflussscheitel bei dem 
Augustereignis 2002 von 228 m3/s durch Retention nur auf 152 m3/s vermindert 
und blieb damit nahezu unbeeinflusst. Mit dem 2002 gültigen Gewöhnlichen 
Hochwasserrückhalteraum von 2,28 hm3 hätte der Scheitel auf 164 m3/ gekappt 
werden können (Voraussetzung: sichere Vorhersage der Zuflusswelle und ent-
sprechend hohe Leistungsfähigkeit der Grund- und Betriebsauslässe). Praxis-
ferne Kritiker des Talsperrenbetriebes gehen von der Annahme aus, durch Frei-
machung (Vorentlastung) des Betriebsraumes und des Gewöhnlichen Hochwas-
serrückhalteraumes hätte ein Speichervolumen von 8,78 hm3 zur Verfügung ste-
hen können. Unabhängig davon wie unrealistisch diese Annahme der Freima-
chung des Betriebsraumes im Hochsommer ohne eine hinreichend zuverlässige 
langfristige Starkniederschlagsvorhersage ist, hätte damit theoretisch eine 
Scheitelkappung auf 83 m3/s erzielt werden können. Zum Zeitpunkt des Hoch-
wassers hätte das Steuerziel damit aber dem HQ(1000)- Wert am unterhalb der 
Talsperre gelegenen Pegel Hainsberg 1/ Rote Weißeritz entsprochen 
(Ae = 153 km2, HQ(1000) bis 2002: 87,3 m3/s). 
  
Abbildung 3: Zuflussganglinie zur Talsperren Malter beim 
Augusthochwasser 2002 
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Nach dem Hochwasserereignis wurde sowohl der Gewöhnliche Hochwasser-
rückhalteraum von 2,28 auf 4,34 hm3 vergrößert als auch die Hochwasserstatis-
tik am Pegel Hainsberg 1 neu berechnet. Mit dem erhöhten Hochwasserrück-
halteraum wäre der Scheitel der Hochwasserwelle im August 2002 im günstigs-
ten Fall auf 121 m3/s zu kappen gewesen. Dies entspricht etwa dem heute (nach 
Neuberechnung der Statistik) als 200-jähriges Hochwasser angenommen Ab-
fluss am Pegel Hainsberg 1. Die Diskrepanz ist offensichtlich: Mit Kenntnis-
stand August 2002 hätte der Scheitel mit dem damals verfügbaren Gewöhnli-
chen Hochwasserrückhalteraum nur auf 152 m3/s gekappt werden können (das 
entsprach damals dem als 10.000 – jährigen angenommenen Hochwasser in 
Hainsberg1)  mit dem 2,5- fachen Hochwasserrückhalteraum wäre jetzt theore-
tisch eine Kappung auf 121 m3/s möglich, was nunmehr aber einem 200- jähri-
gen Hochwasser entspricht. Je nach Interpretation wäre mit dem 2,5-fachen 
Rückhalteraum eine Reduzierung der Sollabgabe um 22 % oder, bedingt durch 
die veränderte Bewertung des hydrologischen Risikos, vom HQ(10000) auf das 
HQ(200) möglich. 
Bei all diesen Überlegungen muss jedoch berücksichtigt werden, dass die 
Kenntnis der Zuflussganglinie eine Abfluss- und damit Niederschlagsvorhersage 
erfordern. Wenn entsprechende Vorhersagen fehlen ist die Talsperre abhängig 
vom gemessenen Zufluss zu steuern. Betrachtet man die Talsperre als ungesteu-
ertes Hochwasserrückhaltebecken und begrenzt die Abgabe auf z.B. 50 m3/s 
(HQ(20) am Pegel Hainsberg 1), so wäre der Gewöhnliche Hochwasserrückhal-
teraum von 1,68 hm3 bei dem Augusthochwasser nach 8 Stunden nach Einstau-
beginn gefüllt, der neue Rückhalteraum nur fünf Stunden später, d.h. nach 13 
Stunden. Der Vergleich verdeutlicht, dass die alleinige Veränderung der Stau-
raumaufteilung ohne gleichzeitige Überlegungen zur Steuerung, zur Zuflussvor-
hersage und den zu steuernden Abgabezielen die Effektivität der Ergebnisse 
stark einschränkt. 
Die Besonderheiten der Ereignisabläufe beim Hochwasser 2002 belegen die 
Notwendigkeit einer Zulaufvorhersage für Talsperren. Sollte diese aus Gründen 
der Reaktionszeit des Einzugsgebietes und der beschränkten Vorhersagbarkeit 
extremer Niederschlagsereignisse nicht möglich sein, so muss durch eine zu-
flussangepasste Betriebsweise, die auf Erfahrungen aus abgelaufenen Hochwas-
serereignissen basiert eine effektive Steuerung erfolgen. Unvermeidlich ist dabei 
jedoch die nichtoptimale Betriebsweise in außergewöhnlichen Fällen, wozu das 
Augusthochwasser 2002 zu zählen ist.  
Bei der Planung der Betriebsweise der Talsperre im Hochwasserfall muss das 
Hochwasserschutzziel für den Unterlauf bekannt sein. Dabei ist die beschränkte 
Wirkung von Hochwasserschutzanlagen auf die Abflussverhältnisse in den 
Das hydrologische Risiko bei der Bemessung und der Bewirtschaftungsplanung von Talsperren.                          
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Unterläufe in Abhängigkeit von der Größe des Hochwasserereignisses zu 
berücksichtigen. 
8 Zusammenfassung 
Die statistische Analyse ist häufig Gegenstand der Kritik. In diesem Beitrag 
wurde versucht, die wesentlichen Kritikpunkte darzustellen. Mit verschiedenen 
Überlegungen und neuen Ansätzen können einzelne Aspekte des hydrologischen 
Risikos zur Bewertung der Ergebnisse der Hochwasserstatistik differenzierter 
bewertet werden. Anhand der Probleme der Nutzung deterministischer Modelle 
wird dargestellt, dass keine besser begründeten Alternativen zum statistischen 
Konzept bestehen. Abschließend wurden die Probleme der Hochwasserbewirt-
schaftung an einem Beispiel aufgezeigt. 
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Extreme Stauanlagenzuflüsse - Lehren aus dem 
Hochwasser 2002 in Sachsen 
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Es wird gezeigt, wie wenig sicheres Wissen aus beobachteten Jahreshöchstdurch-
flüssen abgeleitet werden kann. Die Theorie der hydrologischen Extremwertstatis-
tik wird nicht wahr, indem sie immer wieder von einem Lehrbuch für Hydrologie 
und Wasserwirtschaft in das nächste abgeschrieben wird (nach Morton 1978). 
Hochwasserhäufigkeitsanalysen liefern keine Vorhersagen, um die Gültigkeit ih-
rer Hypothesen zu testen, sondern wenden Hypothesen an, um nicht überprüfbare 
Vorhersagen zu machen (Klemeš 2000).  
1 Wahrnehmung und Scholastik der hiesigen Hydrologie 
Bis zum August 2002 war die extremwertstatistische Welt in Sachsen im Lot. 
Jahr um Jahr stieg die Zahl der Durchflußwerte in den Datenspeichern; biswei-
len lieferte ein Rechenprogramm diese oder jene Verteilungsfunktion und teils 
„amtlich“ genannte Bemessungsdurchflüsse, versehen mit einem Wiederkehrsin-
tervall. Seit Jahren wurde die Mathematisierung und Computerisierung von Mo-
dellkonzepten, verknüpft mit farbigen GIS-Applikationen, zum Hauptgegens-
tand der Beschäftigung. Feldforschung und Nachdenken über die hydrologi-
schen Konzepte traten zurück.  
Aus dem Bewußtsein verdrängt, lauert Ungemach im Nebel der Vergangenheit: 
Wie waren die Hochwasser von 1958, 1954, 1927, 1897 oder noch früher in den 
linken Elbe-Nebenflüssen des Erzgebirges einzuordnen? Als „Ausreißer“, die 
bei der „Statistik“ tunlichst unter den Tisch fallen?  
Aristoteles schrieb: „Es ist wahrscheinlich, daß etwas Unwahrscheinliches pas-
siert.“. Die Niederschläge vom 12. bis 14.8.2002 in Sachsen erreichten lokal die 
Höhe des maximierten Gebietsniederschlages MGN (Schmidt 1997) der entspre-
chenden Dauer. Dem MGN, so schreiben die Autoren, sei „eine nahe bei unend-
lich liegende Jährlichkeit“ zuzuordnen. Und: „Ein Auftreten des MGN (ist) wäh-
rend der vorgesehenen Standzeit am vorgesehenen Standort einer wasserwirt-
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schaftlichen Stauanlage sehr unwahrscheinlich und (kommt) nach menschlichem 
Ermessen nicht vor“. Scheute man vor den Konsequenzen zurück, den MGN als 
reales Ereignis zu denken? Einige waren erschrocken, daß solche hohen Nieder-
schläge und „noch nie gesehene“ Durchflüsse zu ihrer Lebzeit eintraten.  
Beim anschließenden Hochwasser wurde an 14 Stauanlagen im Freistaat Sach-
sen das Stauziel ZH1 für HQ1.000 und das BHQ2 = HQ10.000 an sechs Stauanlagen 
erreicht oder überschritten (Sieber 2003). Anstatt schlicht zu konstatieren, daß 
ein extremes, lokal katastrophales Hochwasser stattfand, wurde u.a. schnell die 
Frage gestellt, ob bisherige Bemessungsdurchflüsse noch gültig sind. Aber auf 
welcher Grundlage? Mit einem einzigen zusätzlichen Durchflußwert? 
Klemeš (2000) formulierte das dahinter versteckte Dilemma: „Die Hauptsache, 
die der Ingenieur (und die Behörden) bei hochwasserrelevanten Planungen und 
Bemessungen braucht, ist Schutz – nicht so sehr gegen das Hochwasser selbst, 
sondern gegen Anschuldigungen, daß seine (ihre) Hochwasserschutzplanung  
1. unterbemessen war, da der Flutschaden nicht verhindert wurde, oder 
2. überbemessen war, wenn der Schaden verhindert wurde.“ 
Es widerspiegelt den Gegensatz zwischen dem öffentlichen Wahrnehmen extre-
mer Hochwasser und ihrer politisch-administrativen Verarbeitung auf der einen 
Seite und dem, was auf der anderen Seite wissenschaftlich sicher über seltene 
Hochwasser-Ereignisse ausgesagt werden kann.  
Dazu noch ein Blick in die Realität. Die in der Literatur überlieferten – es ist da-
zu in den letzen Jahren kaum zusätzliches Wissen entstanden – oder im Univer-
sitätsbetrieb oft von Bauingenieuren gelehrten extremwertstatischen Verfahren 
werden mit mehr oder weniger umfangreichen mathematischen Finessen ange-
wendet, um durch Extrapolation Durchflüsse mit sehr kleinen Überschreitungs-
wahrscheinlichkeiten zu erzeugen. Meist beruhte das auf einigen Dutzend „ge-
messener“ Jahreshöchstdurchflüsse. Abgesehen vom meist kleinen Stichproben-
umfang gibt es in der gegenwärtigen Hydrologie dazu ein verdrängtes, folgen-
schweres Defizit: Es ist Praxis, die relative Häufigkeit eines hydrologischen Er-
eignisses in einer Beobachtungsreihe mit seiner Wahrscheinlichkeit gleichzuset-
zen. Um das widerspruchsfrei tun zu können, müssen unbedingt zwei Voraus-
setzungen der Stochastik erfüllt sein: 
1. Die hydrologischen Prozesse sind stationär über die Zeit. Die Prozeßgröße 
fluktuiert um eine Konstante mit einem konstanten Muster.   
2. Die Ereignisse sind Resultat eines ergodischen stochastischen Prozesses. 
Ergodizität bedeutet, daß die verfügbare Beobachtung eine von unendlich 
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vielen, gleichwahrscheinlichen Realisierungen ist, wobei die Stichpro-
benmittelwerte gleich dem Mittelwert der Grundgesamtheit sind. 
Der Blick auf zahlreiche Klimareihen oder längere Klimaproxies zeigt, daß die 
Prozesse weder stationär noch ergodisch sind (Strahlung, Niederschlag, Tempe-
ratur, Abfluß). Wenn die essentielle Grundlage fehlt, hat Hochwasserstatistik 
keinen Wert. Wird aus „praktischen“ Gründen dennoch eine solche Statistik 
aufgestellt, steigt Glauben zu vermeintlichem Wissen auf. Das ist Scholastik.  
Nach dem Hochwasser war zu überlegen, ob die Hydrologen diesen mißlichen 
Zustand überwinden und extreme Stauanlagenzuflüsse möglichst vorausset-
zungsfrei abschätzen können. Um die gängige Scholastik aufzudecken, geben 
wir in Kapitel 2 einige Beispiele, wie wenig Wissen über sehr große Hochwasser 
aus hydrologischen Beobachtungen abgeleitet werden kann. Anschließend wird 
im Kapitel 3 an die Nichtlinearität hydrologischer Systeme erinnert und ein Weg 
gezeigt, die Größe und Wahrscheinlichkeit sehr großer Hochwasser für die ge-
genwärtigen Klimabedingungen abzuschätzen.     
2 Was tun mit Beobachtungsdaten? 
2.1 Erkenntnistheorie 
Die statistische Analyse von Hochwasserdurchfluß-Zeitreihen muß die Erkennt-
nistheorie beachten, um falsche Schlüsse zu vermeiden. Der Mathematiker Taleb 
(2002) hat treffende Sätze im Zusammenhang mit Börsengeschäften formuliert, 
die auch Hydrologen nützlich sind:  
„Die Geschichte lehrt uns, daß Dinge, die niemals zuvor geschehen sind, passie-
ren können.“ Unser empirisches Wissen ist begrenzt und überwiegend durch die 
Ereigniswahrnehmung im Laufe eines endlichen Menschenlebens geprägt. 
„Das Problem der Interpretation von Daten aus der Vergangenheit illustriert fol-
gende induktive Aussage: Ich habe soeben eine gründliche statistische Untersu-
chung des Lebens von Präsident Bush durchgeführt. 55 Jahre lang – bei fast 
16.000 Beobachtungspunkten – starb er kein einziges Mal. Daher kann ich ihn 
mit einem hohen Grad an statistischer Signifikanz für unsterblich erklären.“ Der 
Schluß aus Beobachtungsdaten ist abhängig vom Verständnis, das der Analyti-
ker vom beobachteten Prozeß hat. 
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„Es wird geglaubt, man könnte die Eigenschaften einer Verteilung aus einer be-
obachteten Stichprobe ableiten.“ … „Als seltenes Ereignis bezeichne ich jede 
Fehleinschätzung von Risiken, die sich aus einer engen Auslegung von Zeitrei-
hen aus der Vergangenheit ergeben.“ Weitere Durchflußrekorde (siehe Kap. 2.2) 
sind solchen Prozessen immanent.   
 
„Es gibt Grund zu der Annahme, daß wir aus einem evolutionären Zweck heraus 
so programmiert sind, daß wir beharrlich an Ideen festhalten, in die wir Zeit in-
vestiert haben.“ Hier ist als treffendes Beispiel die übliche Extremwertstatistik 
zu nennen. 
 
„Noch mehr Überraschungen stehen uns ins Haus, wenn der Zufall seine Gestalt 
ändert, etwa bei Regimewechseln.“ Die sogenannten Verteilungen ändern sich 
ständig durch zahlreiche, überlagerte Instationaritäten (Klimawandel, Landnut-
zungsänderung usw.). So stammt z.B. der holozäne Auelehm überwiegend aus 
Bodenerosion in den Waldflächen, die im Mittelalter gerodet wurden.  
 
„Er (Karl Popper) weigerte sich, blind die Auffassung zu akzeptieren, daß Wis-
sen immer durch Hinzunahme weiterer Informationen verbessert werden könn-
te.“ ... „Ich kann Daten nutzen, um eine Behauptung zu entkräften, aber niemals, 
um sie zu beweisen.“ Unverzichtbar bleiben hydrologische Daten für die Ge-
bietszustandseinschätzung und den Nachweis von Trendentwicklungen, die ak-
tuelle Wasserbewirtschaftung und die Steuerung wasserwirtschaftlicher Anla-
gen. In Hinblick auf die seltenen, sehr großen Hochwasser ist der durch Beo-
bachtung entstehende jährliche Zuwachs empirischen Wissens klein.   
2.2 Rekorde in unabhängigen Beobachtungsreihen - Theorie 
Als Rekordwert R wird ein Durchfluß bezeichnet, der größer ist als alle anderen 
Werte zuvor: R = max(X1,X2, …Xn). Wie oft treten Rekorde auf, von denen le-
bende Beobachter sagen, sie noch nie gesehen zu haben? Betrachtet werde dazu 
eine Beobachtung von Jahreshöchstdurchflüssen (Abb. 2). Die aufeinanderfol-
genden Beobachtungen seinen unabhängig. Der Erwartungswert von Rekorden 
E(R), d.h. deren mittlere Anzahl in einer Reihe von n unabhängigen Beobach-
tungen in chronologischer Reihenfolge, ist nach Glick (1978) gegeben durch  
E( )R
= 1
n
i
1
i
.
 
E(R) ist in Abbildung 1 zusammen mit der Standardabweichung dargestellt.  
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Abbildung 1: Erwartungswert von Rekorden in einer unabhängigen Stichprobe.  
In einer zehnjährigen Reihe unabhängiger Ereignisse findet man als Erwar-
tungswert gerade 2,9 Rekorde, in einer 100jährigen 5,2 und in einer 
1000jährigen Reihe 7,5 Rekorde! Alles was davon erheblich abweicht, muß auf 
Instationarität geprüft werden.  
Bei unabhängigen Beobachtungen sind die Eintrittszeit eines Rekords und der 
Zeitabstand zwischen zwei Rekorden unabhängig von der Verteilungsfunktion 
der Beobachtungen (Glick 1978).  
2.3 Ereignishäufigkeit und Rekorde - Realität 
Der Müglitz-Durchfluß des Jahres 2002 in Dohna (Abb. 2) erhält mit n = 91 Jah-
ren (ohne 1897) die empirische Häufigkeit pü = 1/n = 0,01099. Ist das die wahre 
Überschreitungswahrscheinlichkeit? Niemand weiß es! Auch die zeitliche „In-
formations“erweiterung mit historischen Daten bringt kein Wissen, da die tat-
sächliche Wahrscheinlichkeitsverteilung unbekannt bleibt.  
Betrachtet man nur die Hochwasser oberhalb des Schwellenwertes 100 m3/s, so 
finden wir sechs Ereignisse, die irregulär auftreten und eine erhebliche Spann-
weite aufweisen. Diese Situation ist im wesentlichen in allen sächsischen und 
benachbarten Einzugsgebieten ähnlich. Seit 1897 haben wir real R = 3, wobei 
für n ~ 100 E(R) = 5,2 ± 1,9 sein sollte. Die Rekordhäufigkeit ist also geringer 
als erwartet. 
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Abbildung 2: Insgesamt 86 % aller Jahreshöchstdurchflüsse (1912-2002) 
am Pegel Dohna, Müglitz, sind kleiner als 100 m3/s. Durch-
fluß von 1897 geschätzt.  
Im Zusammenhang mit den Hochwasserschutzkonzepten des Freistaates Sach-
sen wurden die „Extremwertverteilungen“ mit den Rekorddurchflüssen vom 
August 2002 neu „ermittelt“; meist stieg der „Bemessungsdurchfluß“. Als Kon-
sequenz reicht z.B. die Durchlaßfähigkeit von Brücken, die bisher für ein ein-
hundertjähriges Ereignis konzipiert waren, „plötzlich“ nicht mehr aus. Was tun, 
wenn es im Jahr 2004 oder 2006 an gleicher Stelle ein weiteres Rekordhochwas-
ser gibt? Schwarze (2003) schwante Böses, indem er kritisch fragt, ob es denn 
überhaupt eine Verteilungsfunktion gäbe, da eine Reihe von unkalkulierbaren 
Zufällen beim Hochwasserablauf mitwirken.  
Anstatt mit allen verfügbaren Mitteln darzustellen, daß die übliche Infrastruktur 
in unseren Mittelgebirgstälern im besten Falle auf „normale“ Hochwasser einge-
richtet ist – es kommt dem notwendigen Hochwasserrisikomanagement nach 
Grünewald (2003) nahe –, wird suggeriert, man könne zufälligen Kombinatio-
nen extremer hydrometeorologischer Prozesse Einhalt gebieten.  
Im übrigen sind Überflutungsflächen der Talauen durch holozäne Flußsedimente 
(!) gekennzeichnet und in jeder (auch sehr alten) geologischen Karte sichtbar.  
2.4 Weitere Wahrscheinlichkeitsaussagen aus unabhängigen Stichproben 
nach den Regeln der Stochastik 
a) Die Wahrscheinlichkeit P, in einer Stichprobe von n unabhängigen Wer-
ten ein Ereignis mit der Überschreitungswahrscheinlichkeit pü zu finden, beträgt 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
53
 
P = 1 – (1 – pü)
n (Abb. 3). In einhundert Beobachtungsjahren haben wir nur eine 
10-%-Chance, das „1000jährliche Hochwasser“ zu sehen.   
Mit obiger Gleichung kann auch der Effekt einer wachsenden Funktionsdauer F 
einer Stauanlage berechnet werden. Dazu ist n durch F zu ersetzen. Sehr kleine 
Überschreitungswahrscheinlichkeiten pü führen nach stochastischen Regeln in 
Bereiche, wo die Verteilungsfunktion der Durchflüsse unbekannt ist.  
Überspitzt formuliert: Der Irrsinn, ein 10.000jährliches Hochwasser anhand ei-
ner fünfzigjährigen Beobachtung angeben zu wollen, wird klar, wenn man be-
denkt, daß vor zehntausend Jahren Europa mit Eis bedeckt war.  
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Abbildung 3: Erfolgswahrscheinlichkeit P, in einer Stichprobe von n unab-
hängigen Werten ein Ereignis mit der Überschreitungswahr-
scheinlichkeit pü (Signatur im Kasten) zu finden. 
b) Hinsichtlich der für Verteilungen wichtigen Stichprobenmomente k = 
1...4, das sind Mittelwert, Varianz, Schiefe und Wölbung, sagt Tukeys Fünferre-
gel (in Sachs 1999): „Man berechne das k-te Moment erst dann, wenn wenigs-
tens 5k Beobachtungen vorliegen.“ Für k = 3, die Schiefe einer Verteilung, soll-
ten demnach mehr als 125 Jahreshöchstdurchflüsse vorhanden sein! In der ge-
genwärtigen Hydrologie ist es üblich, das anhand 30jähriger Reihen zu tun. 
c) Nach Taleb (2002)  ist die Verteilung und die Eintrittswahrscheinlichkeit 
seltener Ereignisse unbekannt. Dann lautet die Konsequenz: In einer Reihe von 
n unabhängigen Beobachtungen, deren Verteilung unbekannt ist, liegt das 95-%-
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Konfidenzintervall der Überschreitungswahrscheinlichkeit pü des Maximalwer-
tes im Bereich  
1 - (1 – pü)
1 / n  < pü < 1 – pü
1 / n.  
Abbildung 4 zeigt das ernüchternde Ergebnis dieser Relation (Kritskiy & Menkel 
1981, Lloyd 1996). So hat z.B. der größte Wert einer 100jährigen Reihe ein wah-
res „Wiederkehrsintervall“ zwischen 22 und 10.000 Jahren. Diese gewaltigen 
Unsicherheiten pflanzen sich in alle „Risikobetrachtungen“ fort, werden aber in 
der Regel ignoriert.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 4: Konfidenzintervall des Stichprobenmaximalwertes bei unbe-
kannter Verteilung ( S = 95 %). 
d) Wird die Logik der Stochastik für unbekannte Verteilungen zu Ende ge-
dacht, sollte man das einfachste Hilfsmittel, die schlichte Normalverteilung, 
verwenden (Abb. 5). In dem für die Hochwasserbemessung interessanten Be-
reich sehr großer Durchflüsse kann nach Augenmaß verlängert werden. Die so 
geschätzten hohen Durchflüsse sind nicht ungenauer als irgendwelche „extrem-
wertstatistisch“ extrapolierten Werte (Klemeš 2000).  
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Abbildung 5: Verteilung der Jahreshöchstdurchflüsse am Pegel Dohna, 
Müglitz (1912-2002 und 1897).  
 
e) Die „Genauigkeit“ einer Extrapolation mit den üblichen Extremwertver-
teilungen ist einfach zu kontrollieren. Man nehme eine Durchflußreihe und än-
dere die drei kleinsten Werte um einen konstanten, sinnvollen Betrag nach oben 
und nach unten. Dann wird die Verteilung der Originalreihe und der beiden ma-
nipulierten Reihen berechnet und die Extrapolationsergebnisse verglichen. Er-
staunt wird man feststellen, daß die manipulierten drei Kleinstwerte die extrapo-
lierten Durchflüsse verändern. Was heißt das aber für einen, der in der Wasser-
wirtschaft entscheiden muß: Die Extrapolation hat keinen Realitätswert! 
3 Extreme Stauanlagenzuflüsse 
Sind wir uns der realen Unsicherheit von Extrapolationen aus Abflußbeobach-
tungsdaten bewußt, auf deren Grundlage bisher entschieden wurde, müssen wir 
nach einem Weg suchen, die Unsicherheit zu reduzieren. Dieser Weg wird erläu-
tert.   
3.1 Integrationseffekt nichtlinearer hydrologischer Systeme 
Jeder Input in ein hydrologisches System wird in ihm integriert und erzeugt 
Output. Eine simple physikalische Integrationsmaschine erzeugt aus einem Si-
nus-Input einen Kosinus-Output, verschoben um die π/2-Phase. Die Integration 
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eines Dirac-Impulses gibt die Stufenfunktion zurück. Grundsätzlich liefern hyd-
rologische Prozesse über die Integration nichtlinearen Output. 
Auf einer kurzen Zeitskala stellt dieser Impuls das wesentliche Merkmal eines 
heftigen Gewitterschauers dar. Auf einer längeren Zeitskala entspricht er einer 
Periode, in der z.B. die  Niederschläge signifikant höher (oder niedriger) sind als 
„normal“. Eine Reihe extrem niederschlagsarmer oder –reicher Monate oder 
Jahre führt zu einem Abwärts- bzw. Aufwärtstrend oder einem Sprung weg vom 
vorherigen Gleichgewichtsniveau der hydrologischen Prozesse. Würde sich z.B. 
die Niederschlagsarmut des Jahres 2003 im Erzgebirge einige Jahre fortsetzen, 
könnten trockenheitsempfindliche Fichten absterben. Die Albedo der Landober-
fläche steigt und über den Umweg der Bodenwasserspeicherung und des Ver-
dunstungsprozesses kommt es zur systematischen Abflußzunahme, wenn die 
Niederschläge danach wieder auf das alte Niveau steigen. Modelle wie AKWA-
M® (Münch 1994) liefern Ursache-Wirkungsanalysen verschachtelter Prozesse. 
Hinsichtlich der seltenen, außergewöhnlich großen Hochwasser bietet allein die 
voraussetzungsfreie Kombination der real unendlichen Vielfalt von hydrologi-
schen und hydrometeorologischen Zuständen den Schlüssel zu verbesserter Er-
kenntnis Klemeš (2000).  
Einerseits wird der Abfluß an einem Pegel als das hydrologisch „normale“ Rau-
schen gemessen. Andererseits ist anzunehmen, daß es physikalische Obergren-
zen des instationären (!) Niederschlages gibt, die sich aus den Daten der jünge-
ren Vergangenheit ableiten lassen und nur für diesen Zeitraum gültig sind. Die 
Obergrenze ist über einen langen Zeitraum keine Konstante (Klima) und vom 
empirischen Wissen bestimmt. Zwischen dieser Obergrenze, das kann vorläufig 
der maximierte Gebietsniederschlag MGN sein, und dem „normalen“ Rauschen 
sind die physikalischen Systemzustände kombinatorisch zu verknüpfen, was ei-
ne Schätzung für die Häufigkeit und die Größe außergewöhnlicher Niederschlä-
ge und Hochwasser liefert.  
3.2 Obergrenze der Talsperrenzuflüsse  
Die Bemessung von Stauanlagen muß rigoros erfolgen. Frei von allen willkürli-
chen Bemessungsfällen (z.B. BHQ2 = HQ10.000 usw.) sollte gegenwärtig mindes-
tens der Zufluß aus MGN oder ähnlich großen Niederschlägen (siehe Tetzlaff & 
Raabe 1999) mit einem deterministischen Niederschlags-Abfluß-Modell be-
rechnet werden. Das Staubauwerk muß den Abflüssen aus diesen unter gegen-
wärtigen oder zukünftigen Klimabedingungen maximalen Niederschlägen wi-
derstehen. Als Beispiel wurden MGN-Zuflüsse für die Talsperren Malter und 
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Lehnmühle mit dem N-A-Modell HQ(T)®  (Münch & Dittrich 1999) geschätzt 
(Tabelle 1).  
Tabelle 1 Talsperrenzuflüsse aus angenommenen MGN-Niederschlägen. 
MGN-
Niederschlag 
Talsperre Malter 
(EZG = 105 km2) 
Talsperre Lehnmühle 
(EZG = 60 km2) 
Dauer D 
[h] 
Menge 
[mm] 
Q(MGN) 
[m³/s] 
Zufluß-
summe 
[Mio m³]
Abfluß-
beiwert 
[%] 
Q(MGN)
[m³/s] 
Zufluß-
summe 
[Mio m³] 
Abfluß-
beiwert 
[%] 
1 175 241 14,3 77 142  7,7 71 
2  297 17,6 80 175 9,6 75 
6 220 312 19,0 81 185 10,4 76 
10  321 20,9 82 189 11,4 78 
12 250 323 21,9 83 190 12,0 78 
15  322 23,5 84 187 12,9 79 
24 325 313 29,6 86 177 16,4 82 
48 410 220 38,4 89 123 21,5 86 
72 510 188 49,0 91 106 27,6 88 
 
Für die Talsperre Malter ergibt sich bei D = 12 ... 15 h ein maximaler Scheitel-
zufluß Q(MGN) ~ 320 m³/s. Die Abflußspende erreicht 3,1 m3/(s·km2). An der 
Talsperre Lehnmühle beträgt der maximale Zufluß 185 ... 190 m³/s für D = 6 ... 
15 Stunden. Die Abflußspende beträgt ebenfalls 3,1 m3/(s·km2). Direktabfluß-
beiwerte liegen bei 70 bis 90 Prozent. Wird D > 24 h, sinken die Abflüsse deut-
lich. Die Leistung der Hochwasserentlastung und der Betriebsablässe beträgt an 
der Talsperre Malter 249 m3/s (Stauhöhe 334,34 m NN) und an der Talsperre 
Lehnmühle 137 m3/s (Stauhöhe 525,05 m NN). Aus den MGN-Zuflußganglinien 
und hydraulischen Charakteristika haben wir u.a. für beide Talsperren die Dauer 
der Mauerkronenüberströmung und die maximale Menge der Mauerkronenüber-
strömung geschätzt (Abb. 6 und 7). Der kritische Lastfall: Eine lang anhaltende 
Dauer des Abflusses über die Hochwasserentlastungsanlage sowie ein Über-
strömen der Bauwerkskrone.  
Die längste Dauer der Mauerkronenüberströmung tritt mit rund 14 h für den 24-
h-Niederschlag ein. Im August 2002 standen einige Talsperren kurz vor oder im 
Lastfall des Überströmens (RHB Glashütte). Die maximale Kronenüberfallmen-
ge beträgt 74 m3/s in Malter bzw. 53 m3/s in Lehnmühle. Die damalige Planung 
der Talsperren war fast richtig: Die Hochwasserentlastung kann den größten Teil 
des Q(MGN) abführen.  
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Abbildung 6: Dauer der Mauerkronenüberströmung. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 7: Maximale Kronenüberfallmenge.  
 
Selbst „kurze“ MGN verursachen lange Gesamtbelastungszeiten. Für D > 48 h 
wird entsprechend den Modellannahmen nur noch die Hochwasserentlastung in 
Anspruch genommen.  
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Für das realistische Szenario Q(~MGN) sollte die Belastbarkeit der Krone und 
der Luftseite insbesondere von Schüttdämme nachgewiesen sein. Dabei sei es 
dahingestellt, ob mit zunehmenden Wissen andere, eventuell höhere Nieder-
schläge anzusetzen sind. Wichtig erscheint uns, solch große Abflüsse wahrzu-
nehmen.  
3.3 Niederschlagskombinatorik 
Nun wird die Lücke zwischen Q(MGN) hinab zu dem gemessenen „Rauschen“ 
gefüllt. Für die Einzugsgebiete der Stauanlagen ist z.B. die empirische Vertei-
lung der jährlichen maximalen (24-h-)Niederschläge auf der Grundlage des Ver-
fahrens von Klemeš (1993) zu bestimmen. Der Grundgedanke ist dabei, die 
Wahrscheinlichkeiten der einzelnen physikalisch sinnvollen niederschlagsbil-
denden Komponenten separat abzuschätzen. Dazu werden getrennt die jährli-
chen Maxima des Flüssigwassergehaltes der Luftmasse, die Effizienz der unkor-
relierten orographischen und konvektiven Niederschläge und der Niederschlag 
selbst ermittelt. Durch Kombinatorik aller unabhängigen Einzelkomponenten 
ergibt sich eine synthetische Häufigkeitsverteilung des (24-h-)Niederschlages, 
die im Beispiel von Klemeš bei 40 Jahreswerten einen Stichprobenumfang von n 
= 47.680 (pü ~ 10
-5) annimmt.  
3.4 Gebietszustände 
Die Einzugsgebiete haben unmittelbar vor jedem Niederschlag eine unendliche 
Vielfalt von Systemzuständen (Vorfeuchte, jahreszeitlich variable Vegetation, 
plötzliche oder kontinuierliche Änderungen der Flächennutzung usw.) mit ihren 
zugehörigen Häufigkeitsverteilungen. Jeder dieser Zustände läßt sich mit dem 
zuvor bestimmten Niederschlag kombinatorisch verknüpfen.  
Beispielhaft wird dazu die empirische Häufigkeitsverteilung der Monatswerte 
von Füllständen der Boden- und Grundwasserspeicher im Einzugsgebiet des Pe-
gels Ammelsdorf (Zufluß zur TS Lehnmühle, Wilde Weißeritz) angegeben. Die 
Speicherfüllungen wurden mit dem Wasserhaushaltsmodell AKWA-M® (u.a. 
Golf 1984, Münch 1994) berechnet (Abb. 8). Auch Tageswerte lassen sich ange-
ben. Infolge der Nichtlinearität ergibt sich insbesondere beim Bodenspeicher ei-
ne unsymmetrische Verteilung mit vielen Monaten der Speichersättigung bzw. 
weitgehend ausgeschöpftem Bodenspeicher. Die Füllstände beider Speicher sind 
unkorreliert. Je nach Füllstand ergeben sich für gleiche Niederschläge unter-
schiedlich große Abflüsse.    
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Abbildung 8: Verteilung der Boden- und Grundwasserspeicherfüllung zum 
Monatsende (Einzugsgebiet Pegel Ammelsdorf, Wilde Wei-
ßeritz, n = 834, Mai 1930 bis Oktober 1999).  
Auf diesem Weg wird gesichertes empirisches Wissen genutzt, um über die be-
obachtete Ereignisvielfalt, wie sie Abbildung 9 zeigt, hinauszugehen. Die syn-
thetische Häufigkeitsverteilung extremer Abflüsse wird voraussetzungsfrei und 
besser geschätzt. 
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Abbildung 9: Monatliche Niederschläge und Direktabflüsse (Einzugsgebiet 
Pegel Ammelsdorf, Wilde Weißeritz, n = 834, Mai 1930 bis 
Oktober 1999).  
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Dieses Vorgehen erhebt allerdings die Zuordnung von Wahrscheinlichkeiten zu 
geophysikalischen Phänomenen nicht in den Rang einer Wissenschaft. Aber es 
werden mehr Informationen aus einer gegebenen Periode genutzt, die zugrunde-
liegenden physikalischen Prozesse werden direkter einbezogen und es kann je-
derzeit neues, empirisches Wissen einbezogen werden. 
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Die Speicherbewirtschaftung                                        
der Aabach-Talsperre als Produkt                              
aus Ökologie, Bemessung und Prognose 
Klaus-Joachim Prien, Hubert Lohr 
 
Die Aabach-Talsperre, im Kreis Paderborn – Ostwestfalen – gelegen, ist ein 
Überjahresspeicher mit einem Stauinhalt von 20,5 Mio.m³ und stellt Trinkwasser 
für die Versorgung von mehr als 200.000 Menschen bereit. Zusätzlich zur Haupt-
nutzung Wasserversorgung ist der Hochwasserschutz und die Wasserführung im 
Unterlauf von Bedeutung. Diese Nutzungen stehen jedoch in direkter Konkurrenz 
zueinander, so dass eine Steigerung der Sicherheit einer der Nutzungen direkt zu 
Lasten der anderen Nutzung geht. Aufgabe der Speicherbewirtschaftung ist es, 
das Risiko gegen Versagen für alle Nutzungen zu minimieren. 
Konkurrierende Nutzungen; Risikobetrachtung; Gütebewirtschaftung; integrierte 
Bewirtschaftung 
1 Einleitung 
„Hochwasser ist der Hauptrisikofaktor beim Betrieb von Talsperren. Folglich 
dienen Talsperren in erster Linie dem Hochwasserschutz“. Diese Aussage ließe 
sich ohne weiteres aufgrund extremer Ereignisse in jüngster Vergangenheit ab-
leiten. Dabei wird allerdings die Tatsache außer acht gelassen, dass die Mehr-
zahl der Anlagen in der Regel nicht nur zum Zwecke des Hochwasserschutzes 
errichtet wurden. Wasserversorgung und Niedrigwasseraufhöhung waren mehr-
heitlich die Hauptnutzungen und eigentlichen Auslöser für den Bau der Spei-
cher. Der Hochwasserschutz stellte zumindest bei Trinkwassertalsperren häufig 
nur eine entsprechend ergänzende Aufgabe dar.  
Von den Betreibern von Trinkwassertalsperren wird eine hohe Versorgungssi-
cherheit als Selbstverständlichkeit erwartet. Gleichzeitig ist das Verlangen nach 
höherer Sicherheit gegen Hochwasserschutz jedoch gestiegen. Leider stehen sich 
Hochwasserschutz auf der einen Seite sowie Wasserversorgung und Niedrig-
wasseraufhöhung auf der anderen Seite diametral gegenüber, so dass ein Maxi-
mum an Sicherheit für eine Nutzung eine Erhöhung des Risikos für die gegenü-
berstehenden Nutzungen darstellt. Daher sind Versagensrisiken nicht aus-
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schließlich auf den Hochwasserbereich beschränkt. Risikofaktoren gelten auch 
für die Hauptnutzungen wie Trinkwasserversorgung oder Niedrigwasseranrei-
cherung in Form von Trockenzeiten bzw. Beeinträchtigungen der Wassergüte.  
Erfährt der Hochwasserschutz einen zu großen Stellenwert durch übermäßige 
Dimensionierung der freizuhaltenden Räume im Speicher, kann dieses Einbußen 
für die Versorgungssicherheit bedeuten bis hin zum Versagen der eigentlichen 
Aufgabe des Speichers.  
Das Risiko des Betriebs einer Stauanlage ist somit nicht nur mit dem Thema 
Hochwasser verbunden. Um allen Risikofaktoren Rechnung zu tragen und einen 
dem Zweck dienlichen Betrieb zu gewährleisten, müssen grundsätzlich die 
Sicherheit der Anlage, Hochwasserschutz, Versorgungssicherheit, Schutz der 
Wasserqualität und die Abgabe in den Unterlauf als Ganzes betrachtet werden 
und aufeinander abgestimmt sein. 
Die Zusammenhänge werden nachfolgend am Beispiel der Aabach-Talsperre 
dargestellt. 
2 Risikofelder der Bemessung und Speicherbewirtschaftung 
Die integrierte Bewirtschaftung an der Aabach-Talsperre, bestehend aus Anla-
gensicherheit, Hochwasserschutz, Versorgungssicherheit, Schutz der Wasser-
qualität und Abgabe in den Unterlauf, betrachtet unterschiedliche Ansätze und 
Vorgehensweisen und versucht Verbindungen dazwischen zu knüpfen. 
2.1 Risikofeld Anlagensicherheit 
Die Bemessung nach DIN 19700 – als wesentliches Element der Anlagensicher-
heit – regelt die Gestaltung der Entlastungseinrichtungen in Verbindung mit dem 
Absperrbauwerk. Mit dem BHQ3 definiert es einen wesentlichen Teil des 
Hochwasserschutzes in Form der Bestimmung des Rückhalteraumes und damit 
des Stauziels. Mit dem Stauziel als Anfangsinhalt für Betrachtungen zum BHQ1 
und BHQ2 ist gleichzeitig die obere Grenze des Betriebsraumes für die Bewirt-
schaftung festgelegt. Dadurch existiert ein Verbindungsglied zwischen Bemes-
sung gegen Extremereignisse und Bewirtschaftung.  
An der Aabach-Talsperre wurde für die Bestimmung des BHQ1 und BHQ2 ein 
NA-Modell aufgestellt und kalibriert. Die Niederschlagshöhenstatistik nach 
KOSTRA, beobachtete Starkniederschläge und eine Auswertung zu maximierten 
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Gebietsniederschlägen ergaben verschiedene Niederschlagshöhen als Belastung. 
Ein und dieselbe Niederschlagshöhe kann aber in unterschiedlichster Ausprä-
gung und bei verschiedenen Randbedingungen auftreten. Um das mögliche 
Spektrum an Extremereignissen abschätzen zu können, erfolgte eine Variation 
bzw. Sensitivitätsanalyse der für den Abfluss maßgeblichen Parameter. Aus die-
sem Grund wurden Niederschlagshöhen und –dauern, Intensitätsverläufe sowie 
Anfangsbedingungen für Boden und Schnee variiert. Je Bemessungsfall entstan-
den dadurch mehrere, in ihrer Eintrittswahrscheinlichkeit gleichwertige Ereig-
nisse, die in Verbindung mit der Stauanlage und den spezifischen Entlastungs-
verhältnissen Bemessungsereignisse und daraus resultierend Wasserstände erga-
ben. Ein Bemessungsfall war somit nicht durch einen einzigen Wasserstand, 
sondern durch eine Schar von Wasserständen gekennzeichnet. Ein Ausreißer in 
den Wasserständen nach oben zeigte sich nicht, d.h. kein Parameter besaß einen 
dominanten Einfluss auf das Bemessungsergebnis.  
Die Risikoabschätzung wie es die DIN 19700 verlangt, wurde mit dem BHQ2 
aus maximierten Gebietsniederschlägen und äußerst ungünstigen Vorbedingun-
gen durchgeführt, die einem nicht unerheblichen Vorereignis entsprachen.  
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Abbildung 1: Maximaler Einstau bei verschiedenen Szenarien zum BHQ2 
(Auszug) nach [2] 
Das hinlänglich bekannte Risiko einer Fehleinschätzung extremster Hochwas-
serereignisse kann durch die Betrachtung mehrerer Szenarien sicherlich nicht 
vermieden werden. Durch die Variation sowohl der Randbedingungen als auch 
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der Belastung zeigt sich aber deutlich die Sensitivität der getroffenen Annahmen 
und liefert das Spektrum möglicher Bemessungsereignisse. 
Das Verfahren zur Überprüfung der Staulamellen zwischen Stauziel ZS und 
höchstem Stauziel ZH2 einschl. Nachweis der Anlagensicherheit und Betrachtung 
des verbleibenden Restrisikos ergab für die Aabach-Talsperre eine bedarfsge-
rechte Abstimmung der Hochwasserrückhalteräume auf die Vorgaben der neuen 
DIN 19 700 – 11. Dabei hat sich die neue DIN 19 700 – 11 als in der Anwen-
dung gut handhabbar erwiesen. 
2.2 Risikofeld Hochwassermanagement und Kurzfristprognose 
Zwar resultieren aus der Bemessung nur statische Stauziele, in der Bewirtschaf-
tung dieser bemessenen Stauräume entsteht jedoch eine Dynamik in Abhängig-
keit des aktuellen Ereignisses. Der operative Hochwasserbetrieb tritt anstelle des 
Normalbetriebs in Kraft und basiert im Falle der Aabach-Talsperre auf einer 
Prognose des Niederschlages und einer nachgeschalteten Simulation über ein 
NA-Modell. Hierbei sind grundsätzlich zwei Möglichkeiten der Optimierung 
vorgesehen: 
• Die Minimierung der Abgaben in den Unterlauf bei Einhaltung einer 
maximalen Einstauhöhe 
• Die Einhaltung eines vorgegebenen Wasserstandes 
Untersuchungen zeigten, dass an der Aabach-Talsperre durch einen gewöhnli-
chen Hochwasserrückhalteraum von 2 Mio.m3 und einer darauf abgestimmten 
Abgabenstrategie auch bei unterschiedlichsten Wetterszenarien ein Rückhalt so 
lange möglich ist, bis sich eine Welle aus unkontrollierten Gebieten im Unter-
lauf bereits im ablaufenden Ast befindet [1]. Mit diesem Hochwasser- und Spei-
cherbetriebsmodell zur Simulation der Hochwassersteuerung werden die Vor-
warnzeiten für die Bewirtschaftung im Hochwasserfall erheblich vergrößert.  
Das Risiko im operativen Hochwassermanagement besteht im wesentlichen in 
der konkreten Umsetzung der Simulationsergebnisse (evt. Abgaben zu erhöhen 
bzw. zurück zu nehmen). Stellt sich die Prognose des Niederschlags als deutlich 
fehlerhaft heraus, so ist es die darauf basierende Abgabenentscheidung zwangs-
läufig ebenso. Durch erhöhte Abgaben kann auf diese Weise ein Hochwasser im 
Unterlauf unnötig verschärft werden oder durch zu starken Rückhalt kommt es 
zu unkontrollierten Überläufen über die Entlastungseinrichtungen. Häufig 
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bewegt sich der Betreiber auf einer Gratwanderung zwischen Hochwasserschä-
den, Regressionsforderungen und erfolgreichem Hochwasserrückhalt.  
2.3 Risikofeld Mengenbewirtschaftung im Normal- und Niedrigwasserbe-
trieb 
Im Bewirtschaftungsplan der Aabach-Talsperre sind die maximalen Jahresabga-
ben für Trinkwasserzwecke, die monatlichen Ganglinien der dynamischen Min-
destabgabe in den Unterlauf, die Hochwasserrückhalteräume, der güteorientierte 
Mindestinhalt sowie eine Grenzinhaltsganglinie, bei deren Unterschreitung eine 
Reduzierung der Trinkwasserabgabe vorgenommen wird, festgelegt. Die festen 
und zum Teil konkurrierenden Vorgaben sind im praktischen Betrieb in eine 
operative Steuerung unter Berücksichtigung ereignisbezogener hydrologischer 
und wasserwirtschaftlicher Kenngrößen (Zufluss, Stauinhalt, Trinkwasserbe-
darf) umzusetzen und aufeinander abzustimmen. Voraussetzung hierfür ist die 
Abschätzung über die Entwicklung von Zuflüssen und Speicherinhalten für ei-
nen Prognosezeitraum bis zu 12 bzw. 24 Monaten [3]. Eine Aussage über einen 
solch langen Zeitraum ist nur über eine stochastische Simulation des mittleren 
monatlichen Zuflusses möglich. Ausgehend vom aktuellen Zufluss wird aus der 
Kenntnis der letzten 3 Monate der zukünftige Zufluss als Markov-Prozess be-
rechnet. Um statistisch gesicherte Aussagen zu erhalten, sind sehr viele Zufluss-
prognosen erforderlich. Im konkreten Fall werden 5000 Zuflussszenarien abge-
leitet. Die abschließende Analyse der Systemzustände (Zufluss, Speicherinhalt, 
Trinkwasserabgabe) liefert Wahrscheinlichkeitsaussagen für die Entwicklung in 
den kommenden 12 oder 24 Monaten. Am Beispiel des Trockenjahres 1996 soll 
eine Anwendung demonstriert werden.  
Die hydrologisch typischen Abflussverhältnisse fielen im Winter 1995 auf 1996 
weit unterdurchschnittlich aus. Die seit Mai 1995 fallende Stauinhaltstendenz 
hielt unvermindert an. Ein Engpass in der Trinkwasserbereitstellung war nicht 
mehr auszuschließen. Die für den aktuellen Zustand März 1996 durchgeführte 
stochastische Simulation führte zu Ergebnissen, die mit großer Wahrscheinlich-
keit (50% Über- oder Unterschreitung) ein Absinken des Stauinhaltes im Okto-
ber auf ca. 8,8 Mio.m3 erwarten ließen. Mit gleicher Wahrscheinlichkeit wurde 
ein Wiederanstieg im Februar auf lediglich 11,9 Mio.m3 prognostiziert. Mit 
immerhin 10% Eintrittswahrscheinlichkeit war ein Erreichen des Grenzinhaltes, 
bei dem die Trinkwasserabgabe reduziert werden muss, ab September 1996 zu 
befürchten. Der tatsächliche Stauinhaltsverlauf bewegte sich über den Jahres-
gang weitgehend übereinstimmend mit der 50% Prognose.  
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Abbildung 2: Unterschreitungswahrscheinlichkeiten der Speicherfüllung  
Die Fragestellung kann auch auf die Sicherheit der Trinkwasserabgabe ausge-
dehnt werden. Wie hoch ist die Jahresabgabe für Trinkwasser bei gegebenem 
Ausgangszustand des Inhaltes, einzuhaltenden Mindest- und Maximalinhalten 
und erwünschter Bereitstellungssicherheit ?  
Das Mengenrisiko bei Trinkwasserspeichern besteht im wesentlichen darin, 
Trinkwasser nicht mit der geforderten Sicherheit bereitstellen zu können, was 
letztendlich eine befristete Reduzierung der Vorhaltemenge bedeutet. Ursächlich 
hierfür können langanhaltende Trockenperioden sein, wie sie mehrfach im Ver-
lauf der 90er Jahre aufgetreten sind. Eine Reduzierung des Betriebsraumes durch 
eine Vergrößerung des freizuhaltenden Hochwasserschutzraumes kann ebenfalls 
eine empfindliche Beeinträchtigung der Trinkwasserbereitstellungssicherheit 
bewirken. Es liegt somit auf der Hand, dass die Abstimmung zwischen diesen 
konkurrierenden Nutzungen eine zentrale Rolle in der Gebrauchsfähigkeit einer 
Anlage darstellt.  
Was aus Sicht der Wassermengenwirtschaft als lineares Verhältnis zwischen 
Hochwasserschutz und Versorgungssicherheit erscheint, ändert sich dramatisch, 
wenn der Blick auf die Wassergüte ausgedehnt wird.  
2.4 Risikofeld Gütebewirtschaftung 
Für die Trinkwasserbereitstellung ist der ausschließliche Blick auf die vorhan-
dene Menge nicht ausreichend. Im Hinblick auf die Gewässergüte steht das im 
Speicher vorhandene Volumen für die Trinkwasserversorgung nicht in vollem 
Umfang zur Verfügung. Die Gewässergüte des stehenden Gewässers „Tal-
sperre“ ändert sich mit dem Füllstand, wobei Änderungen nicht unbedingt linear 
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erfolgen müssen. Bei reduziertem Füllstand verringert sich das Puffervermögen 
des Stauraumes gegenüber Schadstoffeinträgen, das freigelegte Sediment ero-
diert in das gestaute Wasser und sorgt für einen erhöhten Nährstoffeintrag, 
ebenso wie freigelegte Uferbereiche in kurzer Zeit begrünen und beim Wieder-
anstieg für einen erheblichen Eintrag an Biomasse sorgen. Dies führt zu einer 
Belastung des Sauerstoffhaushaltes. 
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SprungschichtNutzbarer Inhalt Epilimion Totraum  
Abbildung 3: Inhaltsverlauf und Schichtungsverhältnisse für die Jahre 
1998 bis 2003 
Die Aabach-Talsperre ist ein oligo- bis mesotropher Speicher, der während der 
Sommerstagnation durch eine ausgeprägte Schichtung gekennzeichnet ist. Für 
die kombinierte Mengen– und Gütebewirtschaftung gilt daher als wesentliche 
Zielanforderung das Einhalten eines für Trinkwasserzwecke nutzbaren hypolim-
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nischen Volumens zu jedem Zeitpunkt der Sommerstagnation, welches mindes-
tens ausreicht, alle Regelabgaben für die Trinkwasserbereitstellung und die 
Unterwasserabgabe bis zum Einsetzen der Herbstzirkulation zu gewährleisten. 
Das Epilimnion, als produktive Zone für die Entwicklung der Biomasse (Phy-
toplankton und Zooplankton) ist für die Entnahme von Rohwasser für Trinkwas-
serzwecke wenig geeignet. Weiterhin muss ein Kontakt von Epilimnion und Bo-
densediment mit großer Sicherheit vermieden werden. Diese Zielanforderungen 
sind nur einzuhalten, wenn es im Winterhalbjahr gelingt, den Speicher in ein 
möglichst hoch angelegtes Betriebsstauziel zu fahren. Hierbei wird der Zielkon-
flikt mit den Erfordernissen des Hochwasserschutzes deutlich. 
Die in der Aabach-Talsperre im Jahresgang tatsächlich verfügbaren und für 
Trinkwasserzwecke nutzbaren Mengen sowie die potenziellen gütewirtschaftli-
chen Versorgungsrisiken werden mit der Darstellung der Schichtungsverhält-
nisse über das Jahr deutlich.Der drastische Unterschied zwischen Gesamtinhalt 
und nutzbarem Inhalt wird in Abbildung 3 deutlich. Während der 
Sommerstagnation bildet sich in der Aabach-Talsperre ein mächtiges Epilimnion 
aus, so dass selbst in Jahren mit hohem Stauinhalt – wie im August 2002 – 
trotzdem nur 1/3 des Stauvolumens für die Versorgung zur Verfügung steht. 
Bemerkenswert ist auch die Situation im Juni/Juli 2001 sowie während des 
gesamten Sommers 2002. Die ausgeprägten Zuflüsse während der genannten 
Zeiträume schichten sich ausschließlich im Epilimnion ein. Das für 
Trinkwasserzwecke nutzbare Dargebot des Hypolimnions bleibt hiervon 
unberührt. Eine ohnehin bereits angespannte Lage wie im Sommer 1998 
verschärft sich ebenfalls erheblich, wenn man sich den verbleibenden realen 
Nutzraum vor Augen führt. 
Die Bereitstellungssicherheit einer Talsperre – insbesondere einer Trinkwasser-
talsperre – ist wesentlich stärker von der Wassergüte abhängig als dies gemein-
hin wahrgenommen wird. Ermittelte Versorgungssicherheiten beziehen sich im 
Normalfall auf Wassermengenbetrachtungen unter Berücksichtigung eines nicht 
zu unterschreitenden Mindestinhaltes, wobei unterstellt wird, dass sich der Min-
destinhalt und der verbleibende Nutzinhalt immer im gleichen Verhältnis befin-
den. Dass die realen Verhältnisse ein anderes Bild ergeben, wird aus Abbildung 
3 deutlich.  
Zusätzlich zur Mengenbewirtschaftung der Talsperre ist somit auch eine gütebe-
zogene Bewirtschaftung erforderlich. Güteparameter wie Temperatur, Trübung, 
Nitrat, Nitrit, Sauerstoff, Leitfähigkeit, Mikrobiologie etc. geben Aufschluss 
über Entnahmetiefen, Belüftungsmaßnahmen usw.. In Bezug auf eine voraus-
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schauende Gütebewirtschaftung ist auch hier eine Prognose – der Zuflussprog-
nose vergleichbar – dringend geboten. 
Da die Zuflussprognose sehr gute Ergebnisse erzielt, liegt es nahe, eine Prog-
nose der Güteparameter an die Zuflussprognose zu koppeln, sofern es gelingt, 
die Güteparameter mit ausreichender Genauigkeit aus den mengenbezogenen 
Größen abzuleiten.  
Ergebnisse einer Güteprognose unter Anwendung neuronaler Netze zeigen an 
der Aabach-Talsperre eine überraschend hohe Qualität wie dies an den Parame-
ter Trübung, pH-Wert, Leitfähigkeit und Nitrat deutlich wird.  
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Abbildung 4: Auszug aus der Prognose gütebezogener Parameter mit 
neuronalen Netzen [7]. 
Im Rahmen eines umfangreichen Untersuchungsvorhabens wird gegenwärtig 
den Möglichkeiten einer zuverlässigen Prognose zur Güteentwicklung in der 
Aabach-Talsperre auf der Basis von Zuflussprognosen sowie unter Anwendung 
neuronaler Netze nachgegangen [7]. 
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2.5 Risikofeld Mindestwasserabgabe in den Unterlauf 
Die Bedeutung einer naturnah gestalteten Abflussdynamik für den Gewässerlauf 
unterhalb einer Talsperre ist grundsätzlich unbestritten. Sowohl aus fischerei-
biologischer als auch aus gewässerstruktureller Sicht ist es daher unerlässlich, 
mit einer Abgabe in die Gewässer unterhalb der Talsperre ehemals natürliche 
Abflussverhältnisse in geeigneter Weise nachzubilden. Diesem Ziel sind jedoch 
klare Grenzen gesetzt.  
Seit 1992 wurden in den Fließgewässern unterhalb der Aabach-Talsperre um-
fangreiche biologische, physikalisch-chemische und gewässermorphologische 
Untersuchungen im Zusammenhang mit unterschiedlichsten Steuerregeln der 
Unterwasserabgabe durchgeführt [4]. Die wesentlichen Ergebnisse lassen sich 
wie folgt zusammenfassen: 
Eine gesteuerte Mindestabgabe in Korrelation zum Zulauf erzeugt nicht die aus 
gewässerökologischer und gewässermorphologischer Sicht erforderliche Eigen-
dynamik, da die Dämpfungswirkung des Speichers zu tief greift. Die Dynami-
sierung ist somit durch ausschließlich technische Regelungen nicht erreichbar. 
Der Begriff Dynamisierung muss verstanden werden als Zusammenwirken von 
Abgabenregelung und geeigneten Maßnahmen im Unterlauf zur Unterstützung 
der gewässertypischen Eigendynamik. Aus diesem Grund wurde der Unterlauf 
durch Kolke, Inseln, Gefällestrecken, Einbau von Vegetationsfaschinen und 
Störsteinen restrukturiert. Die an ökologische Erfordernisse angepasste Unter-
wasserabgabe wird als Ganglinienmodell im Abbildungsverhältnis 1:10 zu MQ 
gefahren und im Oktober / November mit einem sich ebenfalls an natürlichen 
Verhältnissen orientierenden Spülschwall überlagert. 
Die hierfür erforderlichen Entnahmen können nur aus dem Hypolimnion erfol-
gen und konkurrieren somit direkt mit den Erfordernissen der Wasserversor-
gung. Das ohnehin in einzelnen Jahren nur sehr begrenzt zur Verfügung ste-
hende Hypolimnion macht die enge Verknüpfung der Risikofelder aus Trink-
wasserbereitstellung, Gütesicherung und ökologischer Mindestwasserabgabe 
deutlich. 
3 Zusammenfassung 
Das Augenmerk für die Risikobetrachtung von Talsperren ist verständlicher-
weise nach den Hochwasserereignissen des August 2002 insbesondere auf die 
Sicherstellung des Hochwasserschutzes gerichtet. Dennoch kann Hochwasser-
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schutz nicht als einziger oder vorrangiger Maßstab für Entscheidungen der Be-
messung oder Bewirtschaftung gelten. Dies trifft insbesondere für Talsperren 
mit Mehrfachnutzungen zu. 
Am Beispiel der Aabach-Talsperre wird deutlich, dass bei einem ausbilanzierten 
System die Summe der Sicherheiten aller Einzelnutzungen wie z. B. Trinkwas-
serbereitstellung, Hochwasserschutz und dynamisierte Unterwasserabgabe eine 
konstante Größe darstellt. Die Erhöhung der Sicherheit in einem Bereich, z. B. 
dem Hochwasserschutz bei seltenen Ereignissen, führt zwangsläufig zur Ver-
minderung der Sicherheit und Erhöhung der Risiken bei der ständigen Wahr-
nehmung anderer existentieller Aufgaben wie z. B. der Trinkwasserbereitstel-
lung. 
Hochwasserschutz
Güte
Wasserversorgung
MIndestabgabe
Ausgeglichene Prioritäten zwischen den Nut-
zungen. Die aufgespannte Fläche ist in ihrer 
Größe unveränderlich. 
Hochwasserschutz
Güte
Wasserversorgung
MIndestabgabe
Höhere Priorität des Hochwasserschutzes ver-
schiebt die Fläche und erhöht die Risiken in 
anderen Bereichen. 
 
Abbildung 5: Leistungsfähigkeit einer Talsperre als Netzdiagramm mit 
Übersicht der Sicherheiten bei Mehrfachnutzung 
Das schlagartige und in der Regel ohne Vorankündigung auftretende Güteversa-
gen eines Trinkwasserspeichers während der dichtegeschichteten Sommerstag-
nation durch Sedimentkontakt des Epilimnions in Folge  einer möglichen Über-
dimensionierung des Hochwasserrückhalteraumes ist mindestens ebenso gravie-
rend wenn nicht sogar dramatischer als ein gelegentlich bis selten erhöhter Ent-
lastungsbetrieb auf Grund eines Hochwassers. 
Das statistische Versagensrisiko durch Unterschreiten des gütesichernden Min-
destinhalts oder durch Bodenkontakt des Epilimnions während der temperatur-
bedingten Dichteschichtung wird in der Aabach-Talsperre mit rd. 17% bewertet. 
Hierbei kann gemäß vorliegender Datenlage das für Trinkwasserentnahmen 
nicht nutzbare Epilimnion durchaus 63% des tatsächlichen Nutzraumes der Tal-
sperre betragen. 
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Die Bemessungen und Bewirtschaftungsstrategien der einzelnen Speicherla-
mellen sind daher sorgfältig und unter kritischer Abwägung aller Nutzungs- und 
Bewirtschaftungserfordernisse aufeinander abzustimmen. In gleicher Weise ist 
den Belangen einer an ökologischen Erfordernissen orientierten Unterwasserab-
gabe Rechnung zu tragen. 
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Ermittlung von extremen Abflüssen und Bemes-
sung für die Talsperre Malter nach dem 
Augusthochwasser 2002 
Hubert Lohr, Ulf Winkler 
 
Nach dem Augusthochwasser 2002 wurde es notwendig, das bestehende hydrolo-
gische Hochwassergutachten für die Sperrstelle der Talsperre Malter zu 
überarbeiten. Die bisherige Bemessungspraxis war zu überdenken und ein 
geeignetes, plausibles Verfahren in diese einzuführen. Das hier vorgestellte 
Verfahren koppelt die Abschätzung von Hochwasserscheitelwerten großer 
Jährlichkeit mit dem in der Natur vorkommenden Spektrum an 
Hochwasserganglinien. 
1 Kurzbeschreibung der Talsperre Malter 
Im Stadtgebiet von Freital entsteht nach dem Zusammenfluss der Osterzgebirgs-
flüsse Rote und Wilde Weißeritz die Vereinigte Weißeritz. Das Weißeritzein-
zugsgebiet mit einer Gesamtfläche von 385 km² mündet in Dresden linksseitig 
in die Elbe. Die Talsperre Malter staut die Rote Weißeritz mit einem Einzugsge-
biet von 104,6 km². In den Jahren 1908 bis 1913 wurde diese Schwergewichts-
staumauer aus Bruchsteinen mit gekrümmter Achse errichtet. Die ursprüngliche 
Nutzung zielte im Zusammenspiel mit der Talsperre Klingenberg in der Wilden 
Weißeritz auf eine Niedrigwasseraufhöhung. Heute dient die Talsperre Malter 
vornehmlich dem Hochwasserschutz. Als Nebennutzungen fungieren die Naher-
holung, Fischerei, Energiegewinnung sowie ökologische Aufgaben. Die Talsper-
re Malter hat bezogen auf den Stauraum von 8,78 Mio. m³ einen verhältnismäßig 
geringen Ausbaugrad von 20%. Der Anteil des gewöhnlichen Hochwasserrück-
halteraumes am Stauraum beträgt zirka 50%. Die Hochwasserentlastungsanlage 
besteht aus einem 40 m breiten, festen Überfall sowie einer 12 m breiten und 3 
m hohen Fischbauchklappe. Weiterhin besitzt die Talsperre einen Grundablass, 
eine Kraftwerksleitung und 3 sogenannte Umgehungsleitungen, die aus dem 
Stauraum eine zusätzliche Wasserabgabe an den Unterlauf ermöglichen. 
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2 Das Augusthochwasser 2002 
Das Niederschlagskerngebiet des Augusthochwassers 2002 lag im Raum Alten-
berg/Zinnwald, praktisch im Quellgebiet der Roten Weißeritz. Die höchsten ge-
messenen 24-Stunden-Summen des Niederschlages betrugen an der Station 
Zinnwald 312 mm, an der Station Wasserwerk Altenberg 354 mm und in kleinen 
Rasterfeldern in diesem Gebiet nach Auswertungen von Radaraufzeichnungen 
durch den Deutschen Wetterdienst bis nahezu 400 mm. Nach einer Untersu-
chung des Deutschen Wetterdienstes aus dem Jahre 1997 wurde damit die ma-
ximal mögliche Niederschlagshöhe für das Kammgebiet des Erzgebirges für ei-
ne Dauerstufe von 24 Stunden bei einer Flächengröße von bis zu 25 km² er-
reicht. Das Einzugsgebiet der Talsperre Malter erfuhr in der Zeit vom 11. bis 13. 
August 2002 einen Gebietsniederschlag in Höhe von 300 mm.  
Die Auswertung der Hochwasserganglinie an der Sperrstelle der Talsperre Mal-
ter konnte mit Hilfe hydraulischer Nachrechnungen über die Hoch-
wasserentlastungs- sowie die Grundablassanlage der Stauanlage sowie auch mit-
tels Niederschlag-Abfluss-Modellierungen durchgeführt werden. Die Ganglinie 
zeigt eine bisher in Sachsen für ein Einzugsgebiet in der Größenordnung von 
100 km² noch nie beobachtete Abflussspende von 2,2 m³s-1km-2. Bemerkenswert 
war ebenso der außergewöhnlich hohe Gebietsabfluss über die Dauer von vielen 
Stunden. Die Direktabflussfülle von ungefähr 24 Mio. m³ bedingte einen 
Abflussbeiwert von 0,76. Das Augusthochwasser 2002 übertraf das bisher 
gültige hydrologische Hochwassergutachten für das HQ10.000 aus dem Jahr 1999 
sowohl nach der Scheitelhöhe als auch nach der Abflussfülle. Auch das Ab-
sperrbauwerk der Stauanlage erfuhr während des Hochwassers eine 
ungewöhnlich hohe Beanspruchung, da das bisher gehandhabte Höchststauziel 
infolge Zwangseinstau um 0,84 m überschritten wurde. Der Freibord bis zur 
Mauerkrone betrug 0,66 m. 
   
Abbildung 1: 
Beginn des Anspringens der 
Hochwasserentlastungsanlage 
 
Abbildung 2: 
Wildbettabgabe während des 
Augusthochwassers 2002 
 
Abbildung 3: 
Mauer- und Seeansicht nach 
Ablauf des Hochwassers 2002
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Das Augusthochwassers 2002 wirft die Frage der Zuordnung einer Jährlichkeit 
für dieses Ereignis sowie die Notwendigkeit der Überarbeitung des bisher 
genutzten hydrologischen Gutachtens auf. 
3 Probleme bei der Anwendung herkömmlicher Verfahren 
3.1 Extremwertstatistik 
Die alleinige Anwendung extremwertstatistischer Verfahren zur Ermittlung von 
Hochwassern großer Jährlichkeit bringt erhebliche, nicht hinnehmbare Un-
sicherheiten mit sich. Die zur Verfügung stehenden Beobachtungsreihen des Ab-
flusses an Pegeln sind deutlich zu kurz, um beispielsweise für die Bemessung 
der Überflutungssicherheit von Talsperren Extrapolationen auf HQ1.000- oder 
sogar HQ10.000-Werte vornehmen zu können. So wird der zulässige Extrapolati-
onsbereich im Regelfall auf das 3-fache der zur Verfügung stehenden Längen-
reihe begrenzt. Mit den längsten verfügbaren Beobachtungsreihen im Erzgebirge 
wäre man so bestenfalls in der Lage HQ200- bis HQ300-Werte ab-zuschätzen. Die 
extremwertstatistischen Auswertungen vorliegender Beobachtungsreihen, selbst 
an Nachbarpegeln, sind nur bedingt vergleichbar. Einige der Beobachtungsrei-
hen enthalten kein großes, seltenes Hochwasserereigniss, andere Reihen weisen 
ein oder sogar mehrere solcher Ereignisse auf. 
Mit der ausschließlichen Anwendung extremwertstatistischer Verfahren für 
Hochwasser großer Jährlichkeiten werden eine Reihe von Fragen aufgeworfen, 
die es gilt, mit geeigneten, plausiblen Verfahren einer guten Abschätzung zuzu-
führen. Sind zum Beispiel einzelne große und zugleich seltene Hochwasserer-
eignisse an den oftmals relativ kurz beobachteten Pegeln repräsentativ und sollte 
eine solche Reihe vorbehaltlos ausgewertet werden ? Gibt es überhaupt Reihen 
von Jahreshöchstwerten des Abflusses, die für ein Einzugsgebiet als repräsenta-
tiv bezeichnet werden können ? Ist es vorteilhaft und plausibel, hochwasserho-
mogene Regionen abzugrenzen, die mittels geeigneter Verfahren geschlossen 
abzuarbeiten sind ? Es stellt sich weiterhin die Frage nach der Zulässigkeit und 
Plausibilität der Anpassung einer oder mehrerer mathematischer Verteilungs-
funktionen an eine Reihe von Jahreshöchstwerten des Abflusses. 
Ein markantes Beispiel für die kurz aufgezeigten Unwägbarkeiten bei extrem-
wertstatistischen Untersuchungen von Hochwassern mit großen Jährlichkeiten 
illustriert die Abb. 4. Hier wurde der Pegel Zöblitz in der Schwarzen Pockau bei 
Marienberg ausgewertet. Dieser Pegel mit 129,2 km² Einzugsgebietsfläche wird 
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seit 1937 beobachtet. Bis 1998 betrug der höchste beobachtete Abfluss 40,2 
m³/s. Im Jahr 1999 ereignete sich ein Hochwasser mit 84,6 m³/s Scheitelwert 
und im Jahr 2002 brachte das Augusthochwasser 2002 eine Abflussspitze in 
Höhe von 160 m³/s. Bei alleiniger Anwendung einer extremwertstatistischen 
Auswertung mittels einer Verteilungsfunktion (in Sachsen wurde sich auf die 
Allgemeine Extremwertverteilung (AE) mit der wahrscheinlichkeitsgewichteten 
Momentenmethode (WGM) als Parameterschätzmethode geeinigt) würde man 
zu den in Abbildung 4 dargestellten Ergebnissen gelangen. Das HQ100 steigt 
nach den beiden Hochwassern von 1999 und 2002 um 120%, das HQ1.000 sogar 
um 320%. 
Hochwasserwahrscheinlichkeiten
 für den Pegel Zöblitz / Schwarze Pockau
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Abbildung 4: 
Abhängigkeit der HQT-Werte  
von der Beobachtungsreihenlänge 
Abbildung 5: 
„Zusammenhang“ zwischen 
Scheitelwerten und Hochwasserfüllen 
Für die Bearbeitung von Bemessungsaufgaben im Hinblick auf Stauanlagen ist 
neben der Abschätzung der Größe des Hochwasserscheitels auch die Form und 
damit Fülle der Hochwasserganglinie entscheidend. Diese Frage kann allein mit 
extremwertstatistischen Untersuchungen nicht befriedigend beantwortet werden. 
So weisen u.a. Füllen als auch Hochwasseranstiegszeiten für Hochwasserereig-
nisse vergleichbarer Jährlichkeit sehr große Bandbreiten auf. Die Ausweisung 
eines mittleren Gebietsverhaltens wird so problematisch. Die in vielen Fällen 
beschriebene Hochwasserfüllenstatistik ist oft nicht signifikant ableitbar (vergl. 
Abb. 5). 
3.2 Niederschlag-Abfluss-Modellierungen 
Die Niederschlag-Abfluss-Modellierung liefert geschlossene Hochwasser-
ganglinien einschließlich Scheitelwert und Fülle. Aber auch die alleinige An-
wendung dieses Verfahrens zur Ermittlung von Hochwassern mit großer Jähr-
lichkeit ist mit nicht wenigen Unwägbarkeiten behaftet. So wird das Problem der 
statistischen Einordnung der Abflüsse auf die Niederschläge verlagert, was e-
benso problemtisch ist. Die Niederschlag-Abfluss-Modelle sind zu kalibrieren, 
um plausible Gebietsantworten auf entsprechend hohe Niederschläge zu simulie-
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ren. Hierbei fehlt es nicht selten an Beobachtungen, die in den Größenordnungen 
der zu simulierenden Ereignisse liegen. Stets steht die Frage im Hintergrund, ob 
ein Niederschlagsereignis einer entsprechenden Jährlichkeit auch ein Hochwas-
ser vergleichbarer Jährlichkeit bedingt und welchen Einfluss zum Beispiel die 
Vorfeuchte im Gebiet auf diesen Zusammenhang ausübt. 
4 Ein Konzept zur Bemessung der Hochwassersicherheit von 
Stauanlagen am Beispiel der Talsperre Malter 
4.1 Einführung 
In der hydrologischen Bemessungspraxis für Stauanlagen (insbesondere bezüg-
lich der Ermittlung großer, seltener Ereignisse HQ1.000 und HQ10.000) hat sich zur 
Ermittlung von Hochwasserscheitelwerten die alleinige extremwertstatistische 
Auswertung der oft relativ kurzen Beobachtungsreihen wie auch die ausschließ-
liche Anwendung der Niederschlag-Abfluss-Modellierung nicht bewährt. Es ist 
vielmehr eine aus mehreren Verfahren kombinierte Methodik erforderlich. Im 
Hinblick auf die Betrachtungen zu sehr großen Jährlichkeiten scheint es erfor-
derlich zu sein, auch das maximal mögliche Abflussereignis in die zu führenden 
Betrachtungen einzuschließen. Die in der Natur vorkommende, nahezu unbe-
grenzte Bandbreite möglicher Hochwasserereignisse zwingt zum Nachdenken 
über die bisherige Bemessungspraxis, die im Regelfall von einer mittleren Be-
messungsganglinie für ein Hochwasser einer bestimmten Jährlichkeit ausgeht. 
4.2 Die Hochwassermerkmal-Simulation 
4.2.1 Prinzip der Hochwassermerkmal-Simulation 
Das Konzept des vorgelegten Verfahrens basiert auf der Möglichkeit, Hochwas-
serganglinien mittels weniger Parameter über mathematische Funktionen darzu-
stellen. Als Parameter werden der Scheitelwert QS, die Anstiegszeit vom Hoch-
wasserbeginn bis zum Erreichen des Scheitels tA, die Form des ansteigenden 
Hochwasserastes man, und die Form des absteigenden Hochwasserastes mab ge-
nutzt. Die Parameter tA, man, und mab werden über Verteilungsfunktionen be-
schrieben. Diese werden wiederum aus der saisonalen Analyse von beobachteten 
Hochwasserereignissen abgeleitet. Für die Ermittlung der Scheitelwerte QS wird 
unter Punkt 4.2.3 ein eigenständiges Konzept beschrieben. Wird mit den Mittel-
werten der Parameter tA, man, und mab gearbeitet, so erhält man das saisonal re-
präsentative Verhalten des Einzugsgebietes. Da für jeden der drei Parameter je-
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weils eine Verteilungsfunktion vorliegt, wird es durch Ziehen von gleichverteil-
ten Zufallszahlen, die auf die bekannten Verteilungen zugreifen, möglich, belie-
big viele neue Hochwasserwellen zu generieren (vergl. Abb. 6). Wird der Vor-
gang der Hochwasserwellengenerierung ausreichend oft durchgeführt, so wird 
sichergestellt, dass das Spektrum der möglichen Hochwasserereignisse bis hin 
zu Extremereignissen für das untersuchte Einzugsgebiet abgedeckt wird. Im An-
schluss an die Hochwassergangliniengenerierung wird der Stauanlagenbetrieb 
unter Beachtung der speicherwirtschaftlichen Randbedingungen für alle gezoge-
nen Hochwasserwellen simuliert. Nach Auswertung der so erhaltenen Einstau-
höhen wird es möglich, den Wasserständen in der Stauanlage sowie auch den 
Hochwasserganglinien des Stauanlagenzuflusses Eintrittswahrscheinlichkeiten 
zuzuordnen. Auf Grund der Vielzahl der so ausgewerteten Ereignisse kann ein 
breites Band möglicher Hochwasser abgedeckt werden. Schließlich ist auch die 
Entwicklung von umfassenden Regeln für einen Hochwassersteuerplan ableit-
bar. 
4.2.2 Parameterermittlung 
Aus den beobachteten Abflussganglinien werden alle Hochwasserwellen mit 
Scheitelwerten, die den doppelten Mittelwasserabfluss (2 MQ) übersteigen zur 
Auswertung genutzt. Die Parameterermittlung erfolgt jahreszeitlich getrennt. Für 
jede einzelne Welle werden jetzt die Parameter getrennt ermittelt. Durch Varia-
tion der Parameter wird versucht, die beobachtete Welle und die berechnete 
Welle möglichst deckungsgleich zu erhalten. Für die Beschreibung des anstei-
genden Hochwasserastes wird die Gleichung nach /Dyck, 1980/ verwendet. Für 
den absteigenden Hochwasserast wird ein hyperbolischer Verlauf nach 
/Leichtfuß, 1999/ angesetzt. 
Sind alle Wellen ausgewertet, so existiert für jedes beobachtete Hochwasserer-
eignis je ein Wert für tA, man, und mab. Für jeden der drei Parameter wird aus al-
len Werten der beobachteten Wellen eine Verteilungsfunktion erstellt, wobei 
sich die Pearson III – Verteilung in den meisten Fällen als geeignet erwiesen hat. 
4.2.3 Ermittlung des Hochwasserscheitels 
Die Ermittlung wurde in Form eines aus der Extremwertstatistik und der Nieder-
schlag-Abfluss-Modellierung kombinierten Verfahrens vollzogen. Der Hauptzu-
fluss zur Talsperre Malter wird am Pegel Dippoldiswalde 1+3/Rote Weißeritz 
erfasst. Der Pegel besitzt eine Beobachtzungsreihe von 1915/2003 mit 15 Fehl-
jahren. In einem ersten Schritt wurde den 74 Jahreshöchstwerten des Abflusses 
am Pegel Dippoldiswalde 1+3 eine Verteilungsfunktion (AE, WGM) angepasst 
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und die Werte für (HQ1<T<2), HQ2, HQ5, HQ10, HQ20, HQ25, HQ50 und HQ100 ge-
schätzt. Diese Vorgehensweise scheint bei einer Reihenlänge von 74 Jahren 
praktikabel zu sein. Aus einer Niederschlag-Abfluss-Modellierung für das Pe-
geleinzugsgebiet lag weiter auch der Scheitelwert des maximal möglichen 
Hochwassers vor. Als Eingangsgröße für den Niederschlag wurden die Werte 
aus einer Ausarbeitung des Deutschen Wetterdienstes zum maximal möglichen 
Niederschlag (MGN) aus dem Jahre 1997 genutzt. Der so abgeschätzte Wert des 
maximal möglichen Hochwassers (HQmax.) bildet den oberen Grenzwert der Ab-
flüsse am Pegel Dippoldiswalde. In einem nachfolgenden Schritt war den ermit-
telten HQn-Werten mit 1 < n ≤ 100 eine Verteilungsfunktion bestmöglich anzu-
passen, die den oberen Grenzwert HQmax. besitzt. Hierbei hat sich nach zahlrei-
chen Beispielrechnungen für verschiedenste Pegel und Verteilungen die John-
son-Verteilung mit oberen Grenzwert als die am besten geeignete Funktion er-
wiesen. Die abschließende Umrechnung vom Pegel Dippoldiswalde 1+3 auf die 
Sperrstelle der Talsperre Malter wurde auf Grund der vergleichbaren Größen-
ordnung der Einzugsgebiete ausschließlich flächenanteilig vorgenommen. Das 
Vorgehen sowie die Ergebnisse zur Scheitelermittlung sind in der Abbildung 7 
zusammengefasst.  
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Abbildung 6: 
Ermittlung der Hoch- 
Wasseranstiegszeit 
Abbildung 7: 
Konzept zur Ermittlung der Hochwasserscheitelwerte QS 
an der Sperrstelle der Talsperre Malter 
Die hier genutzte Johnson-Verteilung wird genutzt, um mittels gezogener, 
gleichverteilter Zufallszahlen im Bereich zwischen 0 und 1, die praktisch als 
Unterschreitungswahrscheinlichkeit auslegbar sind, Scheitelwerte QS zu ziehen. 
Grundsätzlich wird der Vorteil des hier vorgeschlagenen Verfahrens zur Schei-
telermittlung großer, seltener Hochwasser in der Kopplung der statistisch plau-
sibel abschätzbaren Scheitelwerte bis hin zum HQ100 und der Berücksichtigung 
des oberen Grenzwertes HQmax. (mit HQn ≤ HQmax.) gesehen. Derart abgeschätz-
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te Werte für große, seltene Hochwasserereignisse liegen in plausiblen Größen-
ordnungen. 
Das vorgestellte Konzept erbringt für die Sperrstelle der Talsperre Malter die 
Verhältnisse HQ1.000 = 0,45 • HQmax. (1) sowie HQ10.000 = 0,65 • HQ max.(2). Die-
se Verhältnisse sind auch für weitere, langjährig beobachtete Pegel, die auch das 
Augusthochwasser 2002 enthalten, ermittelt worden (Dohna/Müglitz und Am-
melsdorf/Wilde Weißeritz). Letztlich stellen die angegebenen Gleichungen (1) 
und (2) eine Konvention dar, die auf die vermeintlich bestehende Relation 
HQmax. > HQ10.000 reflektiert. Es bestehen auch weiterhin gravierende Unsicher-
heiten hinsichtlich der Größe der Differenz (HQmax. – BHQ2) = (HQmax. - 
HQ10.000) ≥ 0, zumal ein HQmax.–Wert nur eine mehr oder weniger gute Abschät-
zung der wirklichen, natürlichen Verhältnisse sein kann. Im Hinblick auf die 
bestehenden hydrologischen Unsicherheiten insbesondere bei der Bemessung 
der Anlagensicherheit bei Extremhochwasser (Bemessungsfall 2 mittels 
HQ10.000) ist es notwendig, für das abgeschätzte HQmax – Ereignis Retentionsbe-
rechnungen durchzuführen, um das Verhalten der Stauanlage auch bei diesem 
Ereignis einschätzen zu können. Mit diesem Wissen kann Vorsorge in Form von 
Notfallplänen und ggf. baulichen Maßnahmen getroffen werden. 
4.2.4 Erzeugen von Hochwasserganglinien 
Aus den Verteilungsfunktionen für die Form des ansteigenden und absteigenden 
Hochwasserastes, der Hochwasseranstiegszeit und des Hochwasserscheitels wird 
jeweils ein Wert mit Hilfe einer gleichverteilten Zufallszahl unabhängig vonein-
ander gezogen (vergl. Abb.6). Mit Hilfe der bekannten Gleichungen für die ein-
zelnen Parameter läßt sich eine vollständige Hochwasserganglinie berechnen. 
Die Zahl der zu erzeugenden Hochwasserganglinien sollte abhängig von der 
Jährlichkeit T des Bemessungsereignisses sein und 10 • T betragen. So werden 
für die Bearbeitung der Stauanlagensicherheit mittels Extremhochwasser 
(HQ10.000) 100.000 Hochwasserwellen empfohlen.  
4.2.5 Plausibilitätsprüfungen 
Plausibilitätsprüfungen sind bei der Ermittlung von Extremhochwassern unver-
zichtbar. So bieten sich zur Prüfung folgende Mittel an: 
• Auftragen der Scheitel-Füllen-Beziehung sowie der Anstiegszeit-
Scheitel-Beziehungen beobachteter Ereignisse und Vergleich mit den 
berechneten Ganglinien 
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• Rückrechnung der erzeugten Ganglinien auf den Niederschlag und 
Vergleich mit beobachteten Starkniederschlägen, KOSTRA-und 
MGN-Werten 
• Vergleich beobachteter Ereignisse mit den berechneten Wellen 
• Vergleich der erzielten Ergebnisse mit weiteren bekannten Verfahren 
zur Ermittlung von Extremhochwassern (so zum Beispiel Durchfüh-
rung von Auswertungen nach dem Verfahren von Kleeberg und Schu-
mann, dem Schweizer Sicherheitskonzept und bekannten Hüllkurven 
nach Dyck) 
4.2.6 Anwendung 
Bei wasserwirtschaftlichen Systemen, wie der Talsperre Malter, die nur aus ei-
nem Stauanlagenzulauf bestehen, beschränkt sich die Ermittlung der Parameter 
auf einen Pegel. Abhängigkeiten zu Nachbarpegeln gibt es nicht. Wird das Ab-
sperrbauwerk mit den generierten Hochwasserwellen belastet und wird der sich 
jeweils ergebende Wasserstand in der Talsperre registriert und statistisch ausge-
wertet, so ergibt sich eine Verteilungsfunktion, die den Beckenwasserstand mit 
einer Eintrittswahrscheinlichkeit belegt (vergl. Abb. 8). Zum Beispiel können 
100.000 Realisierungen einer Hochwasserwelle vorgenommen und die entste-
henden 100.000 Beckenwasserstände absteigend der Größe nach geordnet wer-
den. Dann gibt der an 10. Stelle stehende Beckenwasserstand die Grenze zum 
HQ10.000 an. Der an 100. Stelle stehende Wert kennzeichnet die Grenze zum 
HQ1.000 und der an 1000. Stelle stehende Beckenwasserstand die Grenze zum 
HQ100. Damit kann nicht nur für die Beckenwasserstände eine statistische Ein-
ordnung vorgenommen werden, vielmehr wird auch eine statistische Einordnung 
der generierten 100.000 Hochwasserwellen möglich.  
Die 10 höchsten Beckenwasserstände sind durch 10 extrem große, seltene Hoch-
wasserganglinien hervorgerufen worden. Diese 10 „HQ10.000-Ganglinien“ 
werden sich mehr oder weniger stark in den Parametern Scheitel, Anstiegszeit 
und Fülle (Anstiegs- und Abstiegsform) unterscheiden, führen aber letztlich im 
Ergebnis der statistischen Auswertungen zur Ermittlung des Beckenwasserstan-
des mit der Jährlichkeit von T = 10.000 Jahren. 
Das hier dargestellte Verfahren berücksichtigt somit die in der Natur vorkom-
mende große Bandbreite an Hochwasserereignissen und beschränkt sich nicht 
nur auf wenige, das mittlere Verhalten wiedergebende Bemessungsganglinien.  
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Abbildung 8: 
Nach 100.000 Realisierungen erhaltene Auftretens- 
wahrscheinlichkeiten für den Beckenwasserstand 
 
 
Die am Beispiel der Tal-
sperre Malter durchgeführ-
ten Untersuchungen für ein 
„einfaches“ wasserwirt-
schaftliches System eines 
Einzelspeichers sind belie-
big auf größere wasserwirt-
schaftliche Systeme erwei-
terbar. Hierbei sind ggf. 
auftretende Abhängigkeiten 
zwischen einzelnen Pegel-
messstellen zu beachten. 
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Die Berücksichtigung von Risikoaspekten in den 
Sicherheitsnachweisen für Talsperren nach der no-
vellierten DIN 19700 
Hans-Ulrich Sieber 
1 Veranlassung zur Überarbeitung der DIN 19700 
Im bisherigen deutschen technischen Regelwerk für Talsperren wurde dem trotz 
sachgerechter Planung, Bemessung und Ausführung der zugehörigen Bauwerke 
verbleibenden Restrisiko für ein Anlagenversagen nur wenig Aufmerksamkeit 
geschenkt. Zumindest wurde nach dem Motto „was nicht sein darf kann nicht 
sein“ unter dem Hinweis auf nach menschlichem Ermessen gegebene Sicherheit 
nicht allzu transparent mit diesem Problem umgegangen geschweige denn sich 
quantitativ damit auseinander gesetzt. Abbildung 1 soll den notwendigen Wan-
del zwischen der alten konventionellen und der neuen risikobasierten Sicher-
heitsphilosophie verdeutlichen. 
Einzig das in der Praxis von Talsperrenbetrieb und -überwachung - Talsperren-
bau gab es ja kaum mehr- offensichtlich (zu) wenig beachtete DVWK Merkblatt 
209 „Wahl des Bemessungshochwassers“ [1] aus dem Jahre 1989 befasst sich 
im Zusammenhang mit der Sicherheit von Stauanlagen gegenüber Hochwasser 
bereits mit Risikobetrachtungen. In den primär für Stauanlagen noch geltenden 
technischen Normen der Reihe DIN 19700 „Stauanlagen“ (Teile 10 bis 15) [2] 
aus dem Jahr 1986 gibt es derartige Betrachtungen nicht einmal ansatzweise. 
So war es unter anderem auch durch die zunehmende Sensibilisierung der Fach-
welt und der Öffentlichkeit gegenüber Sicherheitsrisiken veranlasst, dass die 
Normenreihe DIN 19700 überarbeitet wurde. Internationale Tendenzen stützten 
dieses Erfordernis. Abbildung 2 zeigt die Palette der Veranlassungen für die 
1996 beschlossene Überarbeitung aller 6 Teile der DIN 19700. Im Ergebnis des 
insgesamt 7 Jahre (!) währenden, in Abbildung 3 dokumentierten Überarbei-
tungsprozesses liegen nunmehr die zur Veröffentlichung vorgesehenen Manu-
skripte der überarbeiteten Normfassungen [3] vor, so dass mit ihrer Herausgabe 
noch im ersten Halbjahr 2004 zu rechnen ist. 
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2 Das neue Sicherheitskonzept 
Der eingangs reklamierte notwendige Wandel in der Sicherheitsphilosophie 
spiegelt sich in den novellierten Normen (insbesondere in den Teilen 10 „Ge-
meinsame Festlegungen“ und 11 „Talsperren“) wider, indem insbesondere die 
Befassung mit den Risiken gefordert wird, die bei Beanspruchungen jenseits der 
Bemessungsgrenzen verbleiben. Dazu heißt es z.B. in Teil 10, Abschn. 11: „Die 
verbleibenden Risiken für die Stauanlagensicherheit infolge Überschreitung des 
Bemessungshochwasserzuflusses BHQ2 bzw. des Hochwasserstauzieles 2 (ZH2) 
sowie des Bemessungserdbebens sind zu bewerten und in Abhängigkeit von den 
lokalen Bedingungen durch flankierende konstruktive, bewirtschaftungsseitige 
und/oder organisatorische Maßnahmen ausreichend zu vermindern.“ Damit wer-
den in den Mittelpunkt der geforderten Risikobetrachtungen die weitgehend un-
vorhersehbaren Beanspruchungen infolge natürlich bedingt auftretender extre-
mer Ereignisse gestellt. 
Im Hinblick auf weitgehend vorhersehbare, einfacher determinierbare statische 
und ggf. dynamische Beanspruchungen wird gefordert, dass im Rahmen der 
Tragsicherheits- und Gebrauchstauglichkeitsnachweise „den unterschiedlichen 
Auftretenswahrscheinlichkeiten von Einwirkungen und Tragwiderständen 
Rechnung getragen wird.“ Bei der Gebrauchstauglichkeit dürfen insbesondere in 
Extremsituationen (außergewöhnliche Bemessungssituationen) Abstriche ge-
genüber der Tragsicherheit zugelassen werden, wodurch risikoorientiertem Den-
ken ebenfalls Raum gegeben wird. 
Indem im Zusammenhang mit den Risiken infolge natürlich bedingter extremer 
Beanspruchungen auch auf organisatorische Risikoverminderungsmaßnahmen 
verwiesen wird, kann letztlich auch unvorhersehbaren anthropogen bedingten 
extremen Beanspruchungen wie terroristischen Anschlägen oder Kriegseinwir-
kungen begegnet werden. 
Unter Risikogesichtspunkten ist auch auf die Einführung einer Talsperrenklassi-
fizierung hinzuweisen. In der novellierten DIN 19700-11 werden zwei Talsper-
renklassen unterschieden. Für die Zuordnung der einzelnen Talsperren zu einer 
Klasse soll in erster Linie die Bedeutung und das Gefährdungspotenzial der je-
weiligen Talsperre maßgebend sein, auch wenn geometrische Orientierungsgrö-
ßen als Klassifizierungshilfe angeboten werden. Die klassifizierungsabhängigen 
Vorgaben für in Sicherheitsnachweisen anzusetzende Einwirkungen haben Ein-
fluss auf die anlagen-konkrete Umsetzung des Sicherheitskonzeptes und inso-
weit auch auf das Risikomanagement bis hin zum Restrisiko. 
Im Verschnitt von Bemessungsannahmen, Sicherheitsnachweisen, Kontrol-
le/Überwachung und Notfallvorsorge mit Risikobetrachtungen sind die Risiken 
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jeweils ursachenbezogen zu vermindern, so dass nur noch ein minimales Restri-
siko übrig bleibt. In Abbildung 4 wird versucht, dies grafisch darzustellen. 
Quantitative Vorgaben für die Größe dieses hinzunehmenden Restrisikos oder 
anders herum für die zulässige Versagenswahrscheinlichkeit von Talsperren gibt 
die neue DIN 19700 jedoch nicht. Insoweit verfolgt die DIN 19700 (noch) kein 
vollprobabilistisches Zuverlässigkeitskonzept, sondern verlangt nur qualitative 
Risikobewertungen mit quantitativer Untersetzung. Ungeachtet dieses Mankos 
besteht entgegen einzelner anderslautender Meinungen seitens des Autors die 
Auffassung, dass - indem sie die Tür zu risikoorientierten Sicherheitsbetrach-
tungen aufstoßen -  die neuen Stauanlagennormen einen beachtlichen Schritt in 
Richtung flexiblerer Bemessungskonzepte und transparenterer Sicherheitsaussa-
gen bedeuten. Die von einigen Fachkollegen erwartete Festlegung von zulässi-
gen Versagenswahrscheinlichkeiten für Stauanlagen kann nicht von einer tech-
nischen Norm von sich heraus erwartet werden. Hierfür bedarf es eines gesamt-
gesellschaftlichen Konsenses nach breiter Diskussion, wofür es in Deutschland 
schlichtweg derzeit keine Plattform gibt. Andere Länder tun sich damit etwas 
leichter. Hierzulande muss dieser Prozess in Anbetracht des allgemeinen Dran-
ges nach absoluter Sicherheit noch wachsen. 
3 Sicherheitsnachweise für Talsperren und Risikobetrachtungen 
Nachfolgend sollen die wesentlichen Nachweise der Talsperrensicherheit im 
Kontext zu den in der neuen DIN 19700 geforderten Risikobetrachtungen kurz 
beleuchtet werden. 
3.1 Tragsicherheit 
Die Grundprinzipien für die Sicherheitsauslegung von Talsperren bestehen dar-
in,  
- das Versagen infolge erkennbarer und determinierbarer Beanspruchungen 
durch eine sachgerechte und ausreichende Bemessung rechnerisch nach-
gewiesen auszuschließen und 
- einem potenziellen Versagen infolge unvorhersehbarer oder nicht deter-
minierbarer Beanspruchungen durch Vorsorgemaßnahmen ausreichend zu 
begegnen.  
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Letzteres kann durchaus den Aspekt der wirtschaftlichen Vertretbarkeit der Vor-
sorgemaßnahmen in Relation zum bestehenden Schadenspotential einschließen.  
In Abbilsung 5 wird die vorgenannte Strategie im Kontext zu der vom „Rat von 
Sachverständigen für Umweltfragen“ in [4] gebrauchten Risiko-Gefahr-
Terminologie dargestellt. Danach gliedert sich das eigentliche Risikomanage-
ment in 
- zwingend gebotene Gefahrenabwehr im Bereich des Erwartbaren, 
- risikovermindernde Vorsorge im Bereich des Ungewissen bzw. Unbe-
kannten und 
- hinzunehmendes Restrisiko. 
Dieser Dreiteilung folgt das in der novellierten DIN 19700-10 und 11 festge-
schriebene Sicherheitskonzept für Talsperren. 
Die möglichen Beanspruchungen (Einwirkungen) werden entsprechend ihrer 
Auftretenswahrscheinlichkeit Lastfällen und die denkbaren Widerstandskonstel-
lationen werden Widerstandsbedingungen zugeordnet. Lastfälle und Wider-
standsbedingungen werden zu Bemessungssituationen kombiniert, wie in Abbil-
dung 6 verdeutlicht. Bis zur Bemessungs- bzw. Betrachtungsgrenze muss ein 
Talsperrenversagen mit je nach Bemessungssituation vorgegebenem Sicher-
heitsabstand (Sicherheitsbeiwerte) verhindert werden. Zwischen voller und ein-
geschränkter Beherrschung der Einwirkungen wird dahingehend differenziert, 
dass bei bestimmten extremen, dem Lastfall 3 zuzuordnenden Einwirkungen – 
insbesondere Hochwasser und Erdbeben – Schäden zugelassen werden, die al-
lerdings die Tragsicherheit nicht beeinträchtigen dürfen. Insoweit wäre die vor-
genannte eingeschränkte Beherrschung im Sinne der Risikovermeidung nach 
Abbildung 5 der zwingend gebotenen Gefahrenabwehr zuzuweisen. 
3.2 Sicherheit gegenüber Hochwasser 
Auf Grund des extremen Hochwasserabflüssen innewohnenden hohen Gefähr-
dungspotenzials wird in der novellierten DIN 19700 der Bemessung von Stauan-
lagen gegenüber Hochwasser große Aufmerksamkeit gewidmet. Im Vergleich 
zur 1986er Ausgabe bietet die Neufassung der Norm ein völlig neues in sich ge-
schlossenes Hochwasserbemessungskonzept an, das Festlegungen zur Wahl der 
Bemessungs-Hochwasserzuflüsse, zu den Anfangs- und Randbedingungen für 
die Hochwasserableitung, zur Bemessung der Hochwasserentlastungsanlage und 
zur Freibordbestimmung in sich vereint. 
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Für die Sicherheit gegenüber Hochwasser werden zwei Hochwasserbemessungs-
fälle (HWBF 1 und HWBF 2) eingeführt, für die verschieden große Bemes-
sungshochwasserzuflüsse (BHQ1 und BHQ2) maßgebend sind. Der HWBF 1 
dient der Bemessung der Hochwasserentlastungsanlage mit BHQ1. Die Absperr-
bauwerkssicherheit ist im HWBF 2 mit BHQ2 (> BHQ1) nachzuweisen. Insoweit 
ist der HWBF 2 bzw. das aus BHQ2 im HWBF 2 resultierende Hochwasserstau-
ziel ZH2 in der Regel maßgebend für die Festlegung der Höhe der Absperrbau-
werkskrone. Im HWBF 2 werden die Tragsicherheit des Absperrbauwerkes 
nicht beeinträchtigende Schäden zugelassen. Die Retention im gewöhnlichen 
und im außergewöhnlichen Hochwasserrückhalteraum der Talsperre darf sowohl 
im HWBF 1 als auch im HWBF 2 grundsätzlich angesetzt werden. 
Der im HWBF 1 auf das Hochwasserstauziel ZH1 infolge BHQ1 aufsetzende 
Freibord f1 muss (nur) den Wellenauflauf und den Windstau, der von einem 
25-jährlichen Windereignis erzeugt wird, berücksichtigen. Der im HWBF 2 auf 
ZH2 aufsetzende Freibord f2 muss ebenfalls Wellenauflauf und Windstau infolge 
eines angemessenen Windereignisses (Jährlichkeit < 25a) berücksichtigen. Dar-
über hinaus ist ein Sicherheitszuschlag hinzuzufügen, wenn dies auf Grund 
durchzuführender Risikobetrachtungen geboten ist. Diese Risikobetrachtung hat 
mindestens folgende Aspekte einzubeziehen:  
- Auftreten eines Hochwasserzuflusses, der größer als BHQ2 ist, also ein 
selteneres Hochwasserereignis als BHQ2 bis hin zum maximal möglichen 
Hochwasser (z.B. PMF) repräsentiert, und insoweit zu einem Überschrei-
ten des Hochwasser-Stauzieles ZH2 führt. 
- Berücksichtigung anderer möglicher Ereignisse (z.B. rutschungsinduzierte 
Schwallwelle), die ein Überschreiten des Hochwasserstauzieles ZH2 be-
sorgen lassen. 
- Hinnehmbarkeit der im HWBF 2 zur Ableitung von BHQ2 jeweils zuge-
lassenen er-leichternden Bedingungen wie volle Berücksichtigung von 
Grund- und Betriebsauslässen, Zulässigkeit lokaler Bauwerksschäden 
usw. 
Der o.g. Sicherheitszuschlag ist seinem Wesen nach damit ein Zuschlag, der den 
jenseits der gewählten Bemessungs- oder Betrachtungsgrenze gegebenen Ge-
fährdungen Rechnung zu tragen hat und insoweit der Risikoverminderung dient. 
Mit dieser Herangehensweise ist verbunden, dass die Vorgabe für die Größe des 
Bemessungshochwasserzuflusses BHQ2 hinter der Forderung zurückbleibt, den 
maximal möglichen Hochwasserzufluss (z.B. PMF) von vorn herein dem Nach-
weis der Sicherheit gegenüber Hochwasser zu Grunde zu legen. Die Einbezie-
hung von Hochwasserzuflüssen > BHQ2 bleibt der in der Norm geforderten (vgl. 
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obiges Zitat) Risikobetrachtung vorbehalten. Abbildung 7 (nach [5]) soll den 
Zusammenhang zwischen den Bemessungsannahmen und den Risikobetrach-
tungen im Hochwasserfall verdeutlichen. Es beinhaltet auch die in der neuen 
DIN 19700-11 vorgegebenen jährlichen Überschreitungswahrscheinlichkeiten 
für die klassifizierungsabhängig zu wählenden Bemessungshochwasserzuflüsse 
BHQ1 und BHQ2. 
3.3 Sicherheit gegenüber Erdbeben 
Die novellierten DIN 19700-10 und 11 liefern für die Nachweise gegenüber 
Erdbeben als weiteres gefahrdrohendes natürliches Ereignis ein neues eigen-
ständiges Konzept. 
Das Konzept sieht die Nachweisführung für zwei Erdbebenfälle vor. Im Erdbe-
benfall 1 ist ein Betriebserdbeben (OEB) anzunehmen, dem die Stauanlage ohne 
Nutzungsbeschränkungen widerstehen muss, also ihre volle Gebrauchstauglich-
keit behalten muss. Im Erdbebenfall 2 ist ein Bemessungserdbeben (DEB) zu 
wählen, dessen Intensität IDEB größer als die Intensität IOEB des Betriebserd-
bebens ist und das die Stauanlage ohne globales Versagen überstehen muss. Un-
terhalb eines Schwellenwertes (Bodenbeschleunigung des DEB < 0,04 g) darf 
auf Nachweise gegenüber Erdbeben verzichtet werden. Die Auswirkungen von 
Erdbeben mit Intensitäten > IDEB sind im Rahmen einer Risikobetrachtung zu 
beurteilen. Erforderlichenfalls sind risikovermindernde Maßnahmen vorzusehen 
(z.B. „erdbebenfreundliche“ Konstruktion). In Abbildung 8 (nach [5]) wird der 
Zusammenhang zwischen den Bemessungsansätzen und dem Risikomanagement 
wiederum im Sinne der Interpretation nach Abbildung 5 dargestellt. Die klassifi-
zierungsabhängigen Vorgaben für die zu wählenden Bebenstärken der Betriebs- 
und Bemessungserdbeben sind ebenfalls in Abbildung 8 enthalten. 
4 Zusammenfassung 
Die vorstehenden Ausführungen zu ausgewählten Inhalten der novellierten 
DIN 19700 belegen, dass die neuen Stauanlagennormen um Risiken im Zusam-
menhang mit der Stauanlagensicherheit keinen Bogen (mehr) machen. Es wird 
deutlich vermittelt, dass Risiken durch die Bemessung und Sicherheitsnachweis-
führung nicht voll-ständig ausgeschlossen werden können. Statt um Risikoaus-
schluss geht es um Risikoverminderung oder –minimierung, was letztlich das 
Verbleiben eines hinzunehmenden Restrisikos unterstellt. Indem neben techni-
schen auch organisatorische Maßnahmen zur Risikoverminderung eingefordert 
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werden, reicht die Maßnahmenpalette durchaus bis hin zu Notfallplanungen als 
Maßnahmen des vorbeugenden Katastrophenschutzes. 
Ungeachtet aller Risikobetrachtungen ist das Sicherheitskonzept für Stauanla-
gen/Talsperren selbstverständlich so angelegt, dass risikovermindernde Faktoren 
jenseits der Bemessungsgrenzen konzeptimmanent sind. Solche Faktoren sind 
beispielsweise 
- rechnerisch nachzuweisende Tragreserven in allen Bemessungssituatio-
nen, 
- regelmäßige messtechnische und visuelle Überwachung des Zustandes 
und des Verhaltens sowie vertiefte Überprüfungen der Talsperren, 
- technische Vorkehrungen zur Vermeidung von Überbeanspruchungen 
(z.B. Hochwasser-Notentlastungen), 
- Reserven aus der Bewirtschaftung der Talsperre (fluktuierender Wasser-
spiegel) heraus und 
- qualitätssichernde Maßnahmen in Bezug auf Planung, Bauausführung und 
Betrieb von Talsperren. 
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Abbildung 1: Sicherheitsphilosophie 
 
 
Abbildung 2: Gründe für die Überarbeitung der DIN 19700 Stauanlagen 
(Ausgabe 1986)
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Abbildung 3: Überarbeitung Normenreihe DIN 19700 T10-15 
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Abbildung 4: Restrisiko 
 
 
Abbildung 5: Risiko und Risikomanagement, Interpretation nach Bundes-
tagsdrucksache 14/2300 (14. Wahlperiode) /4/ 
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Abbildung 6: Tragsicherheitsnachweisführung bei Staumauern und Stau-
dämmen - *)Tragwerk = Absperrbauwerk mit Untergrund 
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Abbildung 7: Risiko infolge Hochwasser (Talsperren der Klasse 1 und 2) 
 
 
 
Abbildung 8: Risiko infolge Erdbeben  (Talsperren der Klassen 1 und 2) 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
97
 
 
 
Anmerkungen zur Risikoanalyse und der Versagenswahr-
scheinlichkeit von Stauanlagen 
 
 
 
H.-P. Hack 
 
 
 
 
1 EINLEITUNG 
 
Will man die Versagenswahrscheinlichkeit von Stauanlagen wie Flussstaustufen, 
Hochwasserrückhaltebecken und Talsperren ermitteln, so muss man nicht nur das 
eigentliche Absperrbauwerk, den festen Baukörper, sondern auch noch die be-
weglichen maschinellen Teile berücksichtigen. Bei  Staustufen, auf welche sich 
die nachstehenden Ausführungen hauptsächlich beziehen sollen, kommt  meistens 
noch ein Wasserkraftwerk dazu und in vielen Fällen ein zu steuernder Oberwas-
serkanal. Bei Verkehrswasserbauten ist in die Stauanlage noch eine Schleuse ein-
gegliedert. Alle diese Bauwerksbestandteile sind mit maschinellen und elektri-
schen Einrichtungen versehen, denen bestimmte Aufgaben zugedacht sind, um 
einen reibungslosen Betriebsablauf zu  gewährleisten. Wenn einiges an diesen 
Einrichtungen ausfällt, kann es zu einer Betriebsunterbrechung kommen oder so-
gar zu einem weiterführenden Sachschaden und schlimmstenfalls zu einem Scha-
densereignis mit erheblichen Gefährdungen für Leib und Leben. Dies führt zu der 
Frage, wie die Betriebssicherheit derartiger technischer Systeme einzuordnen und 
zu beurteilen ist. Welche Risiken sind vorhanden? Wie können diese analysiert 
werden und kann daraus vielleicht eine Versagenswahrscheinlichkeit berechnet 
werden?  
 
Anlass zu diesen Überlegungen waren einmal Betrachtungen zur Standsicherheit 
und Versagenswahrscheinlichkeit der Stauanlage des alten Wasserkraftwerkes in 
Rheinfelden, zum anderen sind auch Betriebserfahrungen aus anderen Anlagen in 
die Untersuchungen eingegangen. Die etwa 100 Jahre alte Stauanlage in Rhein-
felden wird zur Zeit erneuert, weil einige Parameter für die Betriebssicherheit 
sowie die Berechnungen zur Standsicherheit und die Betrachtungen zur 
Versagenswahrscheinlichkeit der Wehranlage, des Triebwasserkanales und des 
Kraftwerkes nach sorgfältiger Abwägung aller Risiken den Neubau der Anlage 
erforderlich machten. Dieser wurde vor etwa einem halben Jahr begonnen  ( 
NEUBAU RHEINFELDEN ). 
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2 ALLGEMEINES ZU BEMESSUNG UND STANDSICHER-
HEIT VON STAUANLAGEN 
 
Die Standsicherheit von Stauanlagen wird auf Grund der Einwirkungen aus dem 
Wasserdruck auf das Absperrbauwerk und den Untergrund ermittelt. Dazu wird 
ein bestimmter Bemessungsabfluss verwendet. Für den normalen Betrieb wird 
dabei vorausgesetzt, dass alle Betriebsteile der Anlage sich in gebrauchsfähigen 
Zustand befinden und normal funktionieren. Außergewöhnliche Betriebszustände, 
bei denen auch ein Teil der Anlage versagen kann, sind üblicherweise durch den 
Ansatz der (n-1) - Regel oder durch erhöhte Belastungen aus Wasserdruck und 
dementsprechend verminderte Sicherheitsbeiwerte berücksichtigt ( DIN 19700 ). 
 
 
3 AUSSERGEWÖHNLICHE BETRIEBSFÄLLE 
 
Außergewöhnliche Betriebsfälle sind so selten und so unvorstellbar, dass sie im 
Allgemeinen außerhalb unseres gewöhnlichen Vorstellungsbereiches liegen. Des-
halb sollen zur Einstimmung einige denkbare Fälle dieser Art konstruiert werden. 
Sie können  sich entweder durch ein Versagen von Anlagenteilen oder durch au-
ßergewöhnliche meist naturbeeinflusste Ereignisse einstellen. Zunächst zu Erste-
rem. 
 
Auch in einem durchaus normalen Kraftwerksbetrieb ist folgendes Szenario 
denkbar: Ein Brand im Bereich der Schaltanlagen führt zum Ausfall des Steue-
rungsrechners. Die redundant geschaltete Zweitrechneranlage fällt durch Über-
spannung ebenfalls aus, die Turbinen schließen sich wie beim Notschluss vorge-
sehen. Da die Anlage unbesetzt ist, geschieht unmittelbar zunächst nichts. Auto-
matisch wird der Bereitschaftsdienst benachrichtigt. In der inzwischen verstriche-
nen Zeit waren die Schützen der Wehranlage in der jeweiligen Stellung blockiert, 
so dass es jetzt durch den Wasserzulauf zu einem außergewöhnlichen Überstau 
kommt, was  zu einem Überströmen der Dämme und nach einiger Zeit zum 
Dammbruch führen würde. Dieser Fall ist nicht wahrscheinlich, denn  der inzwi-
schen benachrichtigte Bereitschaftsdienst nimmt die Anlage  gewöhnlich recht-
zeitig wieder in Betrieb. 
 
Die neue DIN 19700 empfiehlt zur Entlastung außergewöhnlicher Überstaufälle 
den Einbau eines zusätzlichen Überlaufwehres, das bei Überstau selbsttätig an-
springt. So ein Überlaufwehr kann zum Beispiel preisgünstig durch einen Reiß-
damm und ein anderes festes Entlastungswehr zusätzlich zur üblichen Wehranla-
ge eingebaut werden. Eine vergleichbare Entlastungseinrichtung befindet sich in 
den Dämmen der Innstufe Perach ( HACK, 1991 ). 
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Ein anderer denkbarer Fall kann so skizziert werden: Infolge eines bisher unbe-
merkten Softwarefehlers wird eine Wehrschütze bis zur Endstellung nach oben 
gefahren und dort durch den Endschalter in dieser angehobenen Stellung mecha-
nisch blockiert. Dadurch entsteht in der betreffenden Wehröffnung der größtmög-
liche Wasserdurchfluss, der wegen des bei Niederwasser fehlenden Unterwasser-
polsters ohne Energieumwandlung das Tosbecken durchschießt. In kurzer Zeit 
bildet sich dann ein großer Kolk, der die Standsicherheit der Wehranlage gefähr-
den kann. Im Normalfall wird diese unglückliche Belastung durch den Bereit-
schaftsdienst innerhalb kurzer Zeit beendet und die Schütze wieder abgesenkt.  
 
Durch Risikostudien können für derartige und vergleichbare Fälle Versagens-
wahrscheinlichkeiten und zugehörige Sicherheiten berechnet werden. 
 
Außergewöhnliche Betriebszustände können sich aber auch infolge von Einwir-
kungen relativ seltener naturbeeinflusster Ereignisse, wie Hochwasserabläufe, 
Eisversetzungen, Vereisungen oder Treibzeugverklausungen, einstellen. Dies ist 
in unserem üblichen Vorstellungsbereich der bei Risikobewertungen üblicherwei-
se zu betrachtende außergewöhnliche Fall. 
 
Das Treibzeug besteht bei den großen reißenden Alpenflüssen meistens aus ent-
wurzelten Bäumen, die sich pulkartig vor den Wehranlagen sammeln, sich 
verklausen  und nur schwer entfernt werden können. Besonders bei einem Hoch-
wasser mit gleichzeitig sehr starken Treibzeuganfall bereitet seine rechtzeitige 
Beseitigung große Schwierigkeiten. Wenn sich das Treibzeug vor der Wehranlage 
so verklaust, dass die Schützen nicht mehr bewegt werden können, kommt es zu 
einem Überstau. Dieser kann im Oberwasser der Anlage zu Überschwemmungen 
führen und in der Anlage selbst zu einer Belastung, die zur Gefährdung der 
Standsicherheit  und bis zum Versagen führen kann. 
 
Viele Stauanlagen verfügen deshalb über einen planmäßigen Notüberlauf, der den 
Überstau soweit begrenzt, dass unter einem außergewöhnlichen Stauziel und un-
ter Ansatz von abgeminderten Sicherheitsbeiwerten bei der Standsicherheit der 
Gesamtanlage ein gewisser gerade noch zulässiger Grenzzustand nicht überschrit-
ten wird. 
 
Was passiert aber, wenn sich dieser Notüberlauf auch noch verlegt?   
 
Ein derartiger Fall ließ sich beim Kraftwerk Rheinfelden beobachten. Bei einem 
Versagen der Wehranlage oder einem Notschluss des Kraftwerkes dient norma-
lerweise die mit Notüberläufen versehene Kanalmauer als unabhängig arbeitende 
Entlastung. Durch großen Treibzeuganfall bei Hochwasser wurde aber der Ein-
lauf des Kanals so verlegt und beschädigt, dass sich diese Verklausung nicht 
mehr beseitigen ließ. Hätte gleichzeitig noch  die Wehranlage versagt, so wäre es 
zu einem unzulässigen Überstau gekommen. Vielleicht mag es übertrieben er-
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scheinen, von so vielen gleichzeitig auftretenden unwahrscheinlichen Ereignissen 
auszugehen. Andererseits wäre es aber sicherlich beruhigend, für derartige Fälle 
eine Versagenswahrscheinlichkeit berechnen zu können und  eine praktikable 
Notlösung bereit zu halten. 
 
Eine einfache Risikobewertung der Gesamtanlage genügt hier nicht mehr zur Be-
rechnung von Versagenswahrscheinlichkeiten, auch die Betriebssicherheit muss 
mit in die Betrachtung einbezogen werden. In dem skizzierten Beispiel wären 
dann die Rechenreinigungsanlage am Kanaleinlauf, die Möglichkeit der Befahr-
barkeit der Bücke über den Kanaleinlauf mit schweren Hebezeugen und im Wei-
teren die Betriebssicherheit der Wehranlage zu betrachten. Diese besteht wieder-
um aus vielen getrennten Wehrfeldern unterschiedlicher Konstruktion und somit 
vielen Versagensmöglichkeiten. Man könnte dann für derartige Fälle, nämlich das 
gleichzeitige Auftreten von außergewöhnlichen Hochwasserereignissen und dem 
betrieblichen Versagen mehrerer Anlagenteile, die Vorkommnisse und Anlagen 
getrennt analysieren und der Stauanlage daraus eine gewisse Versagenswahr-
scheinlichkeit zuordnen. 
 
Treibzeug und Hochwasser sind hier nur ein Beispiel für das Vorkommen einer 
außergewöhnlichen Belastung . Andere denkbare Faktoren wären die Einwirkun-
gen aus Eisstau oder Auskolkungen durch außergewöhnliche Erosion  bei Katast-
rophenhochwasser.  
 
Es ist auch vorstellbar, dass außergewöhnliche Ereignisse mit Revisionsfällen zu-
sammentreffen, bei denen die verfügbare Standsicherheit sowieso für den Revisi-
onsfall schon voll aufgezehrt ist. 
 
In letzter Zeit ist auch besonders die Bedrohung durch Sabotage oder Terroran-
schläge in den Blickpunkt der Öffentlichkeit gerückt. Auch hier ließen sich durch 
die Risikoanalyse unter Einbeziehung der Betriebsvorgänge dann  Versagens-
wahrscheinlichkeiten berechnen. Dies führt zu der Frage, ob man bei der Berech-
nung von Versagenswahrscheinlichkeiten an Stauanlagen nicht eine allgemeine 
Vorgehensweise empfehlen könnte. 
 
 
4 ANSATZ FÜR VERSAGENSWAHRSCHEINLICHKEITEN 
AN STAUANLAGEN UNTER EINBEZIEHUNG DES 
BETRIEBSVERHALTENS 
 
Eine Stauanlage, die aus einem Wehr, einem Kraftwerk und einem Kanal besteht, 
stellt ein technisches System dar, das aus verschiedenen baulichen Elementen und 
den  dazugehörigen maschinentechnischen und elektrischen Betriebseinrichtun-
gen besteht. Dazu gehören Verschlüsse, Antriebe, Steuerungseinrichtungen und 
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vieles andere mehr. Für die Betrachtung des Versagens genügt es jedoch nicht, 
die Komponenten einzeln zu betrachten, wie dies schon an den voran gegangenen 
Beispielen erläutert wurde. Die einzelnen Komponenten müssen vielmehr in ihren 
Versagensmechanismen kombiniert werden. Daraus folgen gewisse Abhängigkei-
ten: Ein Fehler kann den nächsten verstärken oder auch nicht. Es ergibt sich dann 
folgende Einteilung. 
 
Wenn bereits ein Fehler in einer Komponente der Anlage das Versagen der ge-
samten Anlage bewirken würde, kann die Versagenswahrscheinlichkeit auf die 
jeweilige Komponente bezogen werden. Die Komponenten sind in dieser Anord-
nung nacheinander geschaltet. Man sagt auch, sie sind in Serie geschaltet und 
spricht von Seriensystemen.  Diese sind intakt, wenn alle Komponenten intakt 
sind. Ein Versagen einer Komponente führt  zum Versagen des ganzen Systems.  
 
Fehlerhafte Komponenten kann man auch durch eine Ersatzkomponente umge-
hen. Die Systeme sind intakt, wenn mindestens eine Komponente intakt ist. Die 
Komponenten sind dabei parallel geschaltet. Man spricht auch von Parallelsyste-
men. Parallelsysteme sind häufig reparierbar. Fällt also eine Komponente aus, so 
kann sie ausgetauscht oder repariert werden. Die mögliche Reparaturdauer ist 
dann für die Möglichkeit des Versagens in der Gesamtanlage entscheidend.  
 
Aus der Analyse der einzelnen Komponenten und der Einordnung der Anlagen 
entweder als Seriensystem oder Parallelsystem können gegenüber einer einfachen 
Betrachtung als Gesamtsystem wesentlich erweiterte Aussagen Versagenswahr-
scheinlichkeit und zur Betriebssicherheit getroffen werden. Dazu benötigt man 
die entsprechenden Methoden zur Berechnung von Versagenswahrscheinlich 
mehrerer hintereinandergeschalteter technische Systeme. Diese sind boolesche 
Modelle und können als Fehlerbaum analysiert werden ( DIN 25424 ).  
 
Eine allgemeine Untersuchung von Wehranlagen mit einer Fehlerbaumanalyse 
wurde bereits von KALENDA, 1991, vorgenommen. Darüber hinaus müssen aber 
auch außergewöhnliche Ereignisse und deren Kombinationen und die Reaktionen 
des Systems auf diese Einwirkungen und deren Widerstände zusammengestellt 
und analysiert werden.  
 
Es werden zunächst die einzelnen Komponenten untersucht beschrieben und ein-
geordnet. Die einzelnen Bauteile werden wie üblich durch Rechnung und zah-
lenmäßig belegbare Grenzzustände nachgewiesen. Für das Bemessungshochwas-
ser gibt uns die Hydrologie die entsprechende Auftretenswahrscheinlichkeit, das 
Versagen von elektrischen und maschinellen Einrichtungen wird durch statisti-
sche Auswertung von Erfahrungswerten beurteilt. Für das Auftreten nicht einzu-
ordnender Ereignisse, wie Sabotage oder außergewöhnliche Verklausungen durch 
Treibzeug bei Hochwasser, können freie Schätzungen als hinreichend wahr-
scheinliche Größen angesetzt werden. Falls alle Werte zur Verfügung stehen, 
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kann daraus, wie oben beschrieben, eine Eintrittswahrscheinlichkeit für den 
Schadensfall berechnet werden, der zu einem Versagen der Stauanlage führen 
könnte.  
 
 
5 SCHLUSSBEMERKUNG 
 
Bleibt auch die Vorausberechnung der Wahrscheinlichkeit der Eintritts eines 
Schadens schwierig oder vergleichbar unpräzise, so erscheint die Erkenntnis viel 
wertvoller, dass aus einer sorgfältigen Analyse von Stauanlagen unter Einbezie-
hung außergewöhnlicher Ereignisse, wie zum Beispiel der skizzierte Treibzeug-
anfall und das  mögliche Versagen der betrieblichen Einrichtungen, zu einer vor-
beugenden Betriebsführung bzw. vorbeugenden Instandhaltung führen kann. Da-
durch werden mögliche Schadensfälle frühzeitig erkannt und können auf diese 
Weise verhindert werden. 
 
 
 
 
 
 
Literatur: 
 
DIN 19700  
DIN 25424 Fehlerbaumanalyse 
Hack, H.-P. ( 1991 ) - Schadensfälle im Zusammenhang mit dem Betrieb von Wasserkraftanla-
gen, DVWK-Seminar „Schadensfälle im Wasserbau“, Dresden, 25.04.1991 
Kalenda, R. ( 1991 ) - Zur Quantifizierung der Versagenswahrscheinlichkeit beweglicher Weh-
re, Bericht Nr. 62, Lehrstuhl für Wasserbau, TU München, 1991 
Neubau Rheinfelden: Das Dornröschenkraftwerk , www/naturenergie.de 
 
 
 
 
 
 
 
Autor:  
Univ.-Prof. Dr.-Ing. H.-P. Hack 
Bauhaus-Universität Weimar 
Lehrstuhl für Wasserbau 
99423 Weimar 
Marienstr. 13 
Tel.: ++49 – 3643 – 518747 
Email: hans-peter.hack@bauing.uni-weimar.de 
 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
103
 
Anwendung des Modells WBalMo für 
Risikoanalysen bei der Talsperrenbewirtschaftung 
Michael Kaltofen, Jörg Walther 
 
Talsperren sind häufig Mehrzweckspeicher. Das Nutzungsziel Hochwasserschutz 
konkurriert dabei z. B. mit der Trinkwasserversorgung. Die Abwägung der Risi-
ken für das Versagen der verschiedenen Nutzungen kann z. B. eine bestimmte 
Aufteilung des Stauraumes ergeben. Daher ist nicht nur die Berücksichtigung des 
stochastischen Charakters des Wasserdargebotes (z. B. des Talsperrenzuflusses), 
sondern auch der zeitlichen und räumlichen Verteilung des Wasserbedarfs sowie 
der Bewirtschaftungsregeln z. B. von Speichern und Überleitungen erforderlich. 
Das Simulationssystem WBalMo kann diese Prozesse und ihre komplexe Ver-
flechtung abbilden. Es beruht auf der Methodik der stochastischen Langfristbe-
wirtschaftungsmodelle. 
Keywords: Hochwasservorsorge, Talsperrenbewirtschaftung, langfristige wasser-
wirtschaftliche Planung, stochastisches Langfristbewirtschaftungsmodell 
1 Problemstellung 
Die Reduzierung des Hochwasserrisikos bis zum festgelegten Schutzziel ist ein 
Ziel der Bewirtschaftung von Stauanlagen. Darüber hinaus haben ständig einge-
staute Talsperren häufig Wasser für die Trinkwasserversorgung, die Niedrig-
wasseraufhöhung usw. bereitzustellen, um diesbezügliche Versagensrisiken zu 
verringern.  
Beispielsweise hat die Talsperre Klingenberg einerseits die Aufgabe, Hochwas-
ser der Wilden Weißeritz zurückzuhalten, andererseits aber – gemeinsam mit der 
oberhalb gelegenen Talsperre Lehnmühle - das Wasserwerk Coschütz mit Roh-
wasser zu versorgen und damit zur Trinkwasserversorgung Dresdens beizutra-
gen. Während der Hochwasserkatastrophe im August 2002 wurden enorme Be-
lastungsproben für beide Aufgaben bewältigt: Bei einer Bemessungskapazität 
von 86 m3/s flossen über die Hochwasserentlastungsanlage 150 m3/s im Moment 
                                          
 vormals ArcGRM, WBalMo und ArcGRM sind eingetragene Warenzeichen der WASY GmbH 
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des höchsten Wasserstandes ab, bei dem noch 6 cm Freibord verblieben (Sieber 
2002). Das darauffolgende Hochwasser an der Elbe führte zum Ausfall der Was-
serwerke Hosterwitz und Tolkewitz. Damit musste die Trinkwasserversorgung 
Dresdens fast ausschließlich aus den Talsperren Klingenberg und Lehnmühle 
gesichert werden (ebenda). In Auswertung der Hochwasser soll nun einerseits 
der Hochwasserschutzraum vergrößert werden. Für die Stabilisierung der 
Trinkwasserversorgung Dresdens erhält damit andererseits die z. T. neu errichte-
te Rohwasserüberleitung aus der Talsperre Rauschenbach eine hohe Bedeutung, 
um auch z. B. in Trockenperioden ausreichend Wasser bereitstellen zu können. 
Die Festlegung der Bewirtschaftung solcher Talsperren erfordert demzufolge die 
Abwägung zwischen dem Hochwasserrisiko z. B. in den Überflutungsgebieten 
einerseits und dem Versagensrisiko z. B. für die Trinkwasserbereitstellung oder 
die Niedrigwasseraufhöhung andererseits. Dabei kann – ausgehend von be-
stimmten Schutzzielen und unter Beachtung lokaler und überregionaler Maß-
nahmen der Hochwasserschutzkonzepte - ein bestimmter Hochwasserschutz-
raum erforderlich sein. Für den verbleibenden Stauraum werden die Versagens-
risiken der anderen Nutzungen der Talsperre ermittelt. Ergeben sich zu hohe Ri-
siken, können durch zielgerichtete Variantenrechnungen bei Modifikation der 
Wasserbewirtschaftung (z. B. geänderte Prioritäten der Wasserbereitstellung, 
zusätzliche Wasserüberleitungen) oder der Wasserbedarfsgrößen ausreichende 
Versorgungssicherheiten erreicht werden. Wenn dafür kein Planungsspielraum 
besteht, könnte umgekehrt zunächst ein Nutzraum ermittelt werden, für den aus-
reichende Versorgungssicherheiten bestehen. Für den verbleibenden Hochwas-
serschutzraum sind dann solche lokalen und überregionalen Maßnahmen zu 
konzipieren, für die die vereinbarten Schutzziele erreicht werden. 
Die Untersuchung des Hochwasserrisikos bei einem bestimmten Hochwasser-
schutzraum kann mit entsprechenden hydrologischen und hydraulischen Metho-
den und Modellen erfolgen. Die Analyse des Versagensrisikos für andere was-
serwirtschaftliche Aufgaben in Flussgebieten erfordert: 
- die Betrachtung kontinuierlicher Durchflussreihen, um das gesamte Spekt-
rum von Wasserdargebotssituationen und ihre Aufeinanderfolge zu erfassen, 
- die Einbeziehung der Unsicherheit bei der Prognose des zukünftigen Was-
serdargebotes unter dem Aspekt des Planungscharakters dieser Analysen, 
- die lage- und zeitgerechte Berücksichtigung der Wechselwirkungen des Was-
serdargebotes mit den variablen Wasserbedarfsgrößen unterschiedlicher Prio-
rität und der Bewirtschaftung der Speicher, Überleitungen usw.. 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
105
 
Diese Forderungen bilden den Ausgangspunkt für die Methodik der Langfrist-
bewirtschaftung auf stochastischer Grundlage, die im Simulationssystem 
WBalMo umgesetzt wurde. 
2 Methodische Grundlagen von Langfristbewirtschaftungsmo-
dellen 
Die methodischen Grundlagen gehen auf Arbeiten zur detaillierten Oberflä-
chenwasser-Bilanzierung in den siebziger Jahren, insbesondere im damaligen 
Institut für Wasserwirtschaft Berlin zurück (Überblick dazu in Schramm 1995). 
Wesentliche Aspekte sind die stochastische Simulation des Wasserdargebotes 
unter Berücksichtigung seiner räumlichen und zeitlichen Variabilität und seine 
lage- und zeitgerechte Gegenüberstellung mit den Wasserbedarfsanforderungen 
unter Nutzung der gegebenen oder geplanten Bewirtschaftungsmöglichkeiten. 
Entsprechende Berechnungen zur detaillierten Bilanzierung und Speicherbewirt-
schaftung unter Nutzung von Monte-Carlo-Simulationen sowie die Optimierung 
durch gezielte Variantenrechnungen bilden ein Kernstück der entwickelten Me-
thodik, deren wichtigstes Ergebnis Aussagen über Wasserversorgungssicherhei-
ten oder Versagenswahrscheinlichkeiten sind. 
Die Methodik stochastischer Langfristbewirtschaftungsmodelle umfasst im 
Einzelnen (zur Illustration siehe Fehler! Verweisquelle konnte nicht gefunden 
werden.):  
- stochastische Simulation der Systeminputs (Niederschlag, Abflüsse u. a.) in 
Form langer Reihen oder einer Vielzahl ihrer Realisierungen über den 
Planungszeitraum,  
- deterministische Nachbildung der Wassernutzungen im Flussgebiet unter 
Beachtung von Rangfolgeregeln entsprechend den Prioritäten der 
Wasserversorgung, 
- Registrierung interessierender Systemzustände (Speicherfüllungen, Abflüsse 
an bestimmten Gewässerquerschnitten, Defizite bei der Wasserbereitstellung 
u. a.), 
- statistische Analyse der registrierten Systemzustände zur Bewertung der 
jeweils untersuchten Variante (beispielsweise geänderter 
Bewirtschaftungsregeln). 
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Simulation der Abflussprozesse
Stochastische Simulation von
Klimagrößen
Niederschlag-Abfluss-Modell
Q(t)
Deterministische Simulation der Nutzungsprozesse
Statistische Analyse der registrierten Simulationsergebnisse
z. B. Sicherheiten der Wasserversorgung
Bilanzierung Wasserdargebot / Wasserbedarf
Direkte stochastische
Simulation der
Abflüsse
 
Abbildung 1: Methodik stochastischer Langfristbewirtschaftungsmodelle 
Um die lagegerechte Einbeziehung aller Modellelemente bei der Anwendung 
der Methodik zu sichern, weist die Systemstruktur eines 
Bewirtschaftungsmodells u. a. folgende Merkmale auf: 
- schematische Darstellung des Gewässernetzes in einem Flussgebiet durch 
Bilanzprofile mit Angabe der Fließrichtung,  
- Zuordnung der Wassernutzungen (z. B. Entnahmen, Einleitungen) zu den 
Bilanzprofilen, 
- Einbeziehung von Speichern durch Angaben zu ihrer Lage, zu ihrer 
Betriebsraumgröße und zu ihrer Regulierung. 
Ein wichtiger Bestandteil der Methodik ist das Rangzahlenkonzept. Es 
ermöglicht die gewichtete Berücksichtigung von Nutzungen unabhängig vom 
Flusslängsschnitt. Dadurch kann die Wasserbedarfsforderung eines Unterliegers 
vor dem Oberlieger realisiert werden, wenn es die Priorität seiner Versorgung 
erfordert. 
Die räumliche und zeitliche Dynamik aller Wasserdargebots- und 
Wasserbedarfsgrößen sowie der Wasserbewirtschaftung wird durch eine 
dreistufige Zeitstruktur reflektiert: 
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- die erste Zeiteinheit ist der Monat als typischer Bilanzierungszeitraum der 
langfristigen wasserwirtschaftlichen Planung, 
- die zweite Zeiteinheit ist in der Regel die Periode, die mehrere Jahre umfasst 
(oft Fünfjahrperioden). Von Periode zu Periode dürfen der Wasserbedarf der 
Wassernutzer, Speicherbetriebsräume oder die Speicherabgabefunktionen 
variieren, 
- die dritte Zeiteinheit ist der Prognosezeitraum (z. B. 50 Jahre). 
Durch die Registrierung der Simulationsergebnisse im Prognosezeitraum für alle 
Realisierungen bzw. eine lange Reihe können statistische Aussagen zu interes-
sierenden Größen (Wasserentnahme, Wasserdefizit, Durchfluss, Speicherinhalt 
usw.) berechnet werden: 
- Interessiert die Sicherheit der Einhaltung der festgelegten Zielgröße (z. B. 
Versorgungssicherheit für einen Wasserbedarf), dann kann ihre jeweilige 
Überschreitungswahrscheinlichkeit ermittelt werden.  
- Umgekehrt kann die Frage beantwortet werden, welchen Wert eine Größe für 
eine festgelegte Sicherheit aufweist (z. B. die realisierbare Wasserentnahme 
für eine bestimmte Versorgungssicherheit). Dann ist das jeweilige Quantil 
ermittelbar, das mit der Zielgröße verglichen werden kann. 
Umgekehrt können ebenso Versagenswahrscheinlichkeiten ermittelt werden. 
Von der Bewertung von Varianten beispielsweise der Stauraumaufteilung wird 
in der Regel erwartet, dass sie gerade für Wassermangelverhältnisse belastbare 
Planungsgrundlagen zur Verfügung stellt. Daher stehen bei stochastischen Lang-
fristbewirtschaftungsmodellen in der Regel hohe Sicherheiten der Wasserbe-
darfsdeckung im Mittelpunkt der Bewertung. 
3 Simulationssystem WBalMo 
Das Simulationssystem WBalMo setzt die beschriebene Methodik konsequent 
um. Seine Hauptmerkmale bestehen in der Trennung von Dargebots- und Be-
wirtschaftungsmodell sowie der Spezifizierung der Nutzungs- und Bewirtschaf-
tungsprozesse mit Hilfe von typisierten Standardelementen und frei definierba-
ren Algorithmen. Darin eingeschlossen ist die Möglichkeit der einfachen Verän-
derung von Prioritäten bei der Verteilung der verfügbaren Wasserressourcen 
entsprechend der Bedeutung der berücksichtigten Wassernutzer. In gleicher 
108 Anwendung des Modells WBalMo für Risikoanalysen bei der Talsperrenbewirtschaftung.            
Michael Kaltofen, Jörg Walther 
 
Weise wird die statistische Auswertung der Ergebnisse durch vorgefertigte Re-
gistrierungstypen unterstützt, mit deren Hilfe frei definierbare Abfragen auf der 
Basis der Systemgrößen formuliert werden können. Damit sind wichtige Vor-
aussetzungen gegeben, flexibel die Anforderungen verschiedener Einzugsgebie-
te zu integrieren und auf effektive Weise die Erarbeitung langfristig optimaler 
Wasserbewirtschaftungsstrategien zu unterstützen.  
Darüber hinaus basiert WBalMo auf modernen Softwaregrundlagen: Der Mo-
dellkern wurde in eine ArcView-Applikation integriert. Damit kann interaktiv 
auf einfache, anschauliche Weise insbesondere die Bearbeitung aller an das Ge-
wässernetz gebundenen Modellobjekte vorgenommen werden. Fehler! Ver-
weisquelle konnte nicht gefunden werden. zeigt die Programmoberfläche des 
Simulationssystems. 
 
Abbildung 2: Darstellung von Gewässernetz und Wassernutzungen im Simulati-
onssystem WBalMo 
Weitere Einzelheiten zum Simulationssystem sind in Kaden & Redetzky 1999 
enthalten. 
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4 Beispielhafte Ergebnisse und Anwendungspotential 
Die Anwendung stochastischer Langfristbewirtschaftungsmodelle vom Typ 
WBalMo hat insbesondere in den von Wasserverfügbarkeitsproblemen betroffe-
nen Einzugsgebieten Ostdeutschlands eine lange Tradition (vgl. hierzu Schramm 
1995). Die komplexeste Anwendung stellt das WBalMo Spree/Schwarze Elster 
dar, das durch die Wasserbehörden der betroffenen Bundesländer sowie im 
Rahmen der Sanierung der ehemaligen Bergbaugebiete für die wasserwirtschaft-
liche Planung genutzt und ständig aktualisiert wird. Auf dieser Basis entstand 
zwischen 2000 und 2003 ein Modell zur Analyse der Auswirkungen des globa-
len Wandels. Für ein sogenanntes „Referenzszenario“ sind in Fehler! Verweis-
quelle konnte nicht gefunden werden. beispielhaft die Versorgungssicherhei-
ten Berlins im Monat Juli anhand der Einhaltung eines Mindestdurchflusses am 
Pegel Große Tränke/Spree gezeigt. 
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Abbildung 3: Ergebnisse des WBalMo: Auswertung des Zuflusses nach Berlin 
(Pegel Große Tränke/Spree) 
Die Versorgungssicherheit (linke Ordinate) wird dabei für 5-Jahres-Perioden des 
Prognosezeitraumes von 2003 bis 2052 gezeigt. In der Periode 2008-2012 tritt 
dabei ein Minimum von 80 % auf, während das Maximum bei ca. 98 % in der 
Periode 2028-2032 liegt. Der Verlauf der Versorgungssicherheit resultiert über-
wiegend aus der Überlagerung der wassermengenbezogenen Einflüsse des 
Braunkohlebergbaus (rechte Ordinate), der zeitweise unterbrochenen Bevortei-
lung durch die Talsperren Bautzen und Quitzdorf sowie der Inbetriebnahme wei-
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terer Speicher (unteres Balkendiagramm). Offensichtlich besteht ein Versagens-
risiko für den Zufluss nach Berlin, der aus dem Versagen der zur Stützung die-
ses Durchflusses vorgesehenen Speicher resultieren kann. 
Die Gründe für das Versagen beispielsweise des Speichers Lohsa II sind aus der 
Analyse von Fehler! Verweisquelle konnte nicht gefunden werden. ableitbar. 
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Abbildung 4: Ergebnisse des WBalMo: Auswertung des Versagens des Spei-
chers Lohsa II 
Durch eine entsprechend formulierte Registrierung konnte - wiederum für das 
Referenzszenario - ermittelt werden, dass der Anteil (Wahrscheinlichkeit) für 
das Versagen wegen Leerlaufens (rechte Ordinate, absteigende Skala) dann zu-
nimmt, wenn auch die Versorgungssicherheiten für den Zufluss nach Berlin ab-
nehmen. In Perioden mit hoher Versorgungssicherheit ist das Versagen mit sehr 
hoher Wahrscheinlichkeit aufgrund des Erreichens der maximalen Abgabeleis-
tung (linke Ordinate, aufsteigende Skala) zurückzuführen. 
In Fehler! Verweisquelle konnte nicht gefunden werden. ist die Auswertung 
des Versagens des Speichers Lohsa II für ein weiteres, sogenanntes „B2-Basis-
Szenario“ gezeigt. Hier wird bei unveränderter Bewirtschaftungsstrategie ein 
bestimmter Klimawandel zu Grunde gelegt, der zu einer Verschärfung der Was-
serverfügbarkeitskonflikte führt.  
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Damit ist bereits auf einen Aspekt des Anwendungspotentials des Simulations-
systems WBalMo hingewiesen. Eine Übersicht dazu wird im Folgenden gege-
ben: 
- langfristige wasserwirtschaftliche Planung in Flussgebieten (vgl. Schramm 
1995), 
- Umsetzung von Langfriststrategien in Modelle zur kurzfristigen Steuerung 
(vgl. Dydymski et al. 2002), 
- Untersuchung der Steuerung bei Hochwasser im Rahmen der Langfristsimu-
lation (vgl. Thiele & Schramm 1997), 
- Untersuchung von Auswirkungen des globalen Wandels, z. B. einer Klima-
erwärmung, auf die Wasserverfügbarkeit (vgl. Kaltofen et al. 2004), 
- Erweiterung um den Wassernutzer „Feuchtgebiete“ (vgl. Schramm et al. 
2001), 
- Verknüpfung der Wassermengenbewirtschaftung mit der Wasserbeschaffen-
heit in Gewässern (vgl. Köngeter et al. 2003). 
5 Zusammenfassung 
Talsperren weisen häufig eine Mehrzwecknutzung auf. Für die Analyse von Ri-
siken ihrer Bewirtschaftung in Bezug auf den Hochwasserschutz und die Wech-
selwirkung eines breiten Spektrum von Wasserversorgungsaufgaben kann das 
Simulationssystem WBalMo eingesetzt werden. Es basiert auf der Methodik der 
stochastischen Langfristbewirtschaftungsmodelle. Seine Ergebnisse dienen im 
allgemeinen zur Ableitung optimaler Wasserbewirtschaftungsstrategien und 
können eine Grundlage für die wasserwirtschaftliche Planung bilden. 
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Temporäre Verbesserung der 
Überflutungssicherheit durch Teilschlitzung an 
einer für den Rückbau vorgesehenen 
Brauchwassertalsperre 
Jens Peters, Quent Mehlhorn 
 
Die Talsperre Krebsbach, eine ehemalige Brauchwassertalsperre, weist erhebliche 
bauliche Mängel auf und besitzt eine unzureichende Überflutungssicherheit.  
Die Hochwasserschutzwirkung der Talsperre sowie andere Nutzungen  
sind von untergeordneter Bedeutung. Daher wurde ein Planfeststellungsverfahren  
für den Rückbau der Talsperre eingeleitet. Der Rückbau einer  
Talsperre dieser Größenordnung als Baumaßnahme am bzw. im  
Gewässer gemäß Wasserhaushaltsgesetz (WHG), § 31, mit dazugehöriger 
Umweltverträglichkeitsprüfung ist in Deutschland bisher noch nicht durchgeführt 
worden. Wegen der absehbaren Langwierigkeit dieses Genehmigungsverfahrens 
erfolgte zur Beherrschung der Risiken, das heißt zur Minimierung der 
Dammbruchgefahr, eine vorgezogene Teilschlitzung des Absperrbauwerks mit 
Ausbau dieser Schlitzung zu einer provisorischen Hochwasserentlastung. 
Brauchwassertalsperre, Überflutungssicherheit, Teilschlitzung, Rückbau 
1 Einführung 
Die gesellschaftlichen Veränderungen 1989/90 in Ostdeutschland hatten auch 
wesentliche Auswirkungen auf alle Bereiche der Wasserwirtschaft und somit 
auch auf den Betrieb und die Nutzung von Stauanlagen. Der Niedergang der 
wasserintensiv produzierenden und verarbeitenden Industrie und die nahezu 
schlagartige Einstellung der industriemäßigen Produktion in der Landwirtschaft 
führten dazu, dass für eine Vielzahl von Stauanlagen, die bis dato Brauch- und 
Beregnungswasser bereitstellten, deren Bedeutung quasi entfiel. Bei der 
Thüringer Fernwasserversorgung (ehemals Thüringer Talsperrenverwaltung), zu 
deren Anlagenbestand 68 Talsperren, Speicher und Rückhaltebecken in ganz 
Thüringen gehören, waren allein 30 Brauch- und Beregnungswasserspeicher von 
dieser Entwicklung betroffen. Somit wurde es, auch vor dem Hintergrund 
zunehmend knapper werdender öffentlicher Mittel, zu einer vorrangigen 
Aufgabe der Talsperrenunternehmer, für diese Stauanlagen neue sinnvolle und 
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vor allem betriebswirtschaftlich tragbare wasserwirtschaftliche Nutzungen zu 
erschließen und umzusetzen. Diese Zielstellung ist jedoch nicht für alle 
betroffenen Stauanlagen erreichbar. Lassen sich im weitesten Sinne für die 
Daseinsvorsorge keine wasserwirtschaftlichen Begründungen nachweisen bzw. 
stehen diese, wie zum Beispiel bei einer ausschließlich angelfischereilichen 
Freizeitnutzung, in keinem Verhältnis zu den Instandhaltungs- bzw. 
Betriebsaufwendungen, so ist zwangsläufig auch der Rückbau der Stauanlage 
und damit die Wiederherstellung der Durchgängigkeit des Fließgewässers 
gemäß der EU-Wasserrahmenrichtlinie eine Alternative. Grundlagen dafür sind, 
neben dem bereits genannten Aspekt der Daseinsvorsorge, Wirtschaftlichkeits-, 
das heißt Kosten-Nutzen-Analysen. Hat eine Stauanlage noch dazu bauliche 
Defizite und eine unzureichende hydrologische Überflutungssicherheit, die akut 
bauliche Veränderungen erfordern, sind Risikoanalysen nach dem Prinzip der 
technischen und kaufmännischen Vorsicht Maßstab des Handelns für den 
Talsperrenunternehmer bis zu dem Zeitpunkt, an dem mit dem Rückbau die 
vollständige Risikobeseitigung für die Unterlieger erreicht wird. Entscheidet 
sich der Betreiber für einen derartigen Rückbau und damit de facto für die 
Beseitigung eines Staugewässers, ist er nach Wasserhaushaltsgesetz, § 31, 
verpflichtet, dieses im Rahmen eines Planfeststellungsverfahrens mit 
vorgeschalteter schutzgutbezogener Umweltverträglichkeitsuntersuchung nach 
Umweltverträglichkeitsprüfungsgesetz unter Einbeziehung aller Betroffenen und 
der Träger öffentlicher Belange prüfen und bewerten zu lassen. Die öffentlich-
rechtliche Genehmigung in Form des Planfeststellungsbeschlusses kann dann 
mit Auflagen und Nebenbestimmungen versehen werden, um negative 
Auswirkungen des Rückbaus auf einzelne Schutzgüter auszuschließen, zu 
minimieren oder zu kompensieren.  
2 Rückbau der Talsperre Krebsbach in Ostthüringen - erste 
derartige Maßnahme in Deutschland 
2.1 Erläuterungen und Vorgeschichte 
Die Talsperre Krebsbach befindet sich in Ostthüringen im Landkreis Greiz ca.  
7 km nordöstlich der Kreisstadt zwischen den Ortschaften Kleinreinsdorf und 
Teichwolframsdorf. Sie staut den Krebsbach, einen rechten Nebenfluss der 
Weißen Elster, etwa 3,6 km oberhalb seiner Mündung. Die Talsperre wurde von 
1962 bis 1964 nach einem Projekt der SDAG Wismut als Brauchwasserspeicher 
für die Uranaufbereitungsanlage Seelingstädt bei Ronneburg und in geringem 
Umfang für einen Industriebetrieb unterhalb der Talsperre errichtet. Das 
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Absperrbauwerk besteht aus einem über Gründung 18,5 m hohen 
Steinschüttdamm mit zentraler Lehmkerndichtung. Im ursprünglichen 
Ausbauzustand betrug der Stauraum 0,398 Mio. m³. Der Grundablass DN 350 ist 
in einem Betongewölbe, das den Damm im rechten Drittel im Taltiefsten 
rechtwinklig kreuzt, angeordnet. Als Hochwasserentlastung diente eine 
Überfallwand mit Sammelrinne im rechten Hang. Über eine Betonrohrleitung 
DN 1000 sollte das im Projekt und der Wasserrechtlichen 
Nutzungsgenehmigung festgelegte Bemessungshochwasser BHQ = HQ(200) 
zum Tosbecken hin abgeleitet werden.  
 
 
 
 
 
Abbildung 1: Talsperre Krebsbach - Luftaufnahme der Gesamtanlage und 
Lageplan der Sperrstelle  
Bereits während des Ersteinstaus traten infolge unzureichender Dichtigkeit des 
Lehmkerns starker Sickerwasseranfall mit Wasseraustritten auf der Luftseite, 
Böschungsrutschungen und Senkungen im Kronenbereich auf. Durch 
nachträgliches Einbringen einer Stahlspundwand aus Larssen V-Profilen in 
Dammachse als neues Primärdichtungselement wurde das Absperrbauwerk 
aufwändig saniert und der Probestau 1969 abgeschlossen. Während eines 
Sommerhochwassers nach Starkniederschlägen am 24. Juni 1975 mit 
nachträglich ermittelten Spitzenzuflüssen von bis zu 19 m³/s kam es wegen der 
unzureichenden Leistungsfähigkeit der Hochwasserentlastung zu einem nicht 
mehr steuerbaren Zwangseinstau bis nahe an die Oberkante des 
Dichtungselementes, wobei das berechnete höchste Stauziel um 0,62 m 
überschritten wurde.  In Auswertung dieses Ereignisses erfolgten 1979 bauliche 
Änderungen an der Hochwasserentlastung sowie 1981 eine neue 
Stauraumeinteilung (Tabelle 1). So wurde das Vollstauziel durch Teilabbruch 
der Überfallwand um 1,0 m reduziert und dadurch ein deutlich größerer 
außergewöhnlicher Hochwasserrückhalteraum eingerichtet. Weiterhin wurde 
eine zusätzliche Stahlrohrleitung DN 800 vom Einlaufbauwerk der 
Hochwasserentlastung bis zum Tosbecken verlegt. 
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Abbildung 2: Talsperre Krebsbach - links: Einlaufbauwerk der 
Hochwasserentlastung im rechten Dammanschluss;  
rechts: Ableitungen DN 1000 (hinten) und DN 800 (vorn) 
In den Folgejahren wurde die Talsperre durch intensive 
Brauchwasserentnahmen regelmäßig deutlich abgesenkt, so dass nahezu ständig 
ein relativ großer Hochwasserrückhalteraum vorhanden war. Deshalb traten 
hinsichtlich der Überflutungssicherheit auch bei Hochwasser- und 
Schneeschmelzereignissen keine kritischen Situationen mehr auf. Bis zum Jahr 
1985 hatte der Brauchwasserbedarf der Wismut eine Größenordnung 
angenommen, die mit der Bereitstellungskapazität der Talsperre Krebsbach nicht 
mehr zu decken war. Die Stauanlage wurde daher aus dem Eigentum der 
Wismut herausgelöst und zum weiteren Betrieb an die 
Wasserwirtschaftsverwaltung (Oberflussmeisterei Gera) übertragen. In den 
Folgejahren bis 1989 wurde die vorhandene Pumpstation mit der 
angeschlossenen Druckleitung und dem Hochbehälter noch in geringem Umfang 
für die Entnahme von Beregnungswasser durch die Landwirtschaft genutzt. 
2.2 Grundlagenuntersuchungen mit Bewertungen der Trag- und 
Überflutungssicherheit (Risikoanalyse) 
Ausgehend von den vor 1990 verbindlich anzuwendenden Technischen Regeln 
(TGL 21239, Blatt 09) ergab sich für die Talsperre Krebsbach (Talsperrenklasse 
II) bereits damals ein dringender Anpassungsbedarf bezogen auf die 
Überflutungssicherheit. Dieser Umstand ist durch die Bearbeitung einer 
Entwurfsplanung für eine neu zu errichtende überlastbare Hochwasserentlastung 
als Hangentlastung mit anschließender Sammel- und Schussrinne 1991 
nochmals bei Zugrundelegung der inzwischen verbindlich anzuwendenden DIN 
19700, Teil 10 und 11, inhaltlich bestätigt worden.  
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Tabelle 1 Talsperre Krebsbach - Veränderungen der Ausbaudaten des  
             Staubeckens nach DIN 4048, Teil 1 in chronologischer Folge 
 bis 1981 bis 1993 bis 2002 seit 2002 
Höchstes Stauziel [m ü NN] 296,80 297,60 297,60 293,50 
Vollstau [m ü NN] 296,50 295,50 295,50 293,00 
Stauziel [m ü NN] 296,00 295,50 293,00 293,00 
Absenkziel [m ü NN] 287,70 287,70 287,70 287,70 
Gesamtstauraum [Mio. m³] 0,427 0,499 0,499 0,182 
Stauraum [Mio. m³] 0,398 0,317 0,317 0,156 
Nutzraum [Mio. m³] 0,423 0,495 0,495 0,178 
außergew. HW-
Rückhalteraum 
[Mio. m³] 
0,027 0,182 0,182 0,026 
gewöhnl. HW-Rückhalteraum [Mio. m³] 0,042 0 0,161 0 
Betriebsraum [Mio. m³] 0,352 0,313 0,152 0,152 
Totraum [Mio. m³] 0,004 0,004 0,004 0,004 
Seitens der Aufsichtsbehörde wurde daraufhin 1993 als Sofortmaßnahme bis zu 
einer dauerhaften baulichen Ertüchtigung der Hochwasserentlastung oder einer 
durch veränderte Stauraumeinteilung zu gewährleistenden und den technischen 
Vorschriften entsprechenden Überflutungssicherheit eine deutliche 
Stauzielbegrenzung auf die Höhe 293,00 m ü NN verfügt. Da keine 
verlässlichen und nachprüfbaren Unterlagen zur tatsächlichen hydraulischen 
Leistungsfähigkeit der vorhandenen Hochwasserentlastung und zur 
Überflutungssicherheit vorlagen, wurde die Ermittlung einer die besonderen 
baulich-konstruktiven Gegebenheiten des Einlaufbauwerks der 
Hochwasserentlastung berücksichtigenden Wasserstands-Abfluss-Beziehung im 
Hydrolabor Schleusingen der Bauhausuniversität Weimar und die Erarbeitung 
eines hydrologischen Gutachtens zur Bestimmung der hydrologischen 
Bemessungsgrößen nach DIN 19700 auf der Grundlage eines die 
Besonderheiten des Einzugsgebietes berücksichtigenden Niederschlags-Abfluss-
Modells in Auftrag gegeben. Nach Vorlage dieser Grundlagendaten und im 
Ergebnis der damit durchgeführten Retentionsberechnungen mit verschiedenen  
Anfangsfüllungsständen der Talsperre (Tabelle 3) musste festgestellt werden, 
dass selbst bei leerem Staubecken, auch bei Ansatz der niedrigeren DIN-
Kriterien für Hochwasserrückhaltebecken, mit der vorhandenen 
Hochwasserentlastung das Bemessungshochwasser nicht schadlos abgeführt 
werden kann, ohne dass es zu einem Überstau der Oberkante des 
Dichtungselements, verbunden mit der Gefahr des Versagens des 
Absperrbauwerks, kommt. 
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Tabelle 2 Talsperre Krebsbach - hydrologische Bemessungsgrößen aus 
            Niederschlags-Abfluss-Modell  
HQ(T) [a] 1 2 5 10 20 50 100 200 500 1000 
Q [m³/s] 1,69 3,90 6,95 9,36 11,71 14,71 17,13 19,45 22,53 24,85 
Fülle [Mio. m³] 0,084 0,166 0,278 0,366 0,453 0,563 0,652 0,737 0,850 0,935 
Bemerkungen   Leistungsgrenze 
der vorhandenen 
Hochwasser- 
entlastung gemäß 
Gutachten des 
Hydrolabors 
Schleusingen 
  BHQ 
der pro-
visor. 
Hoch-
wasser-
entlas-
tung 
BHQ für 
Rückhal-
tebecken 
im 
Normal-
lastfall 
nach DIN 
19700/12 
BHQ1 für 
Talsperren 
n. E-DIN 
19700/11 
im Hoch-
wasserbe-
messungs-
fall 1 *) 
BHQ für 
Talsperren 
nach DIN 
19700 und 
Rückhalte-
becken im 
außer-
gewöhnl. 
Lastfall 
*) BHQ2 im Hochwasserbemessungsfall 2 = HQ(5000) 
Vorsorglich erließ die Aufsichtsbehörde nach Kenntnisnahme dieser Ergebnisse 
gegen den Betreiber eine Anordnung zur Gefahrenabwehr nach Thüringer 
Wassergesetz, § 84. Ausgehend von diesem Erkenntnisstand und dem von der 
Stauanlage ausgehenden und nunmehr quantifizierten Gefahrenpotenzial 
entschloss sich der Betreiber, den Rückbau der Stauanlage ernsthaft in 
Erwägung zu ziehen und eingehender zu untersuchen. Dazu wurde im Rahmen 
einer vertiefenden Risikoanalyse und als Entscheidungsgrundlage eine 
Variantenuntersuchung zur baulichen Ertüchtigung oder dem Rückbau der 
Stauanlage in Form einer erweiterten Vorplanung erarbeitet. Hierbei erfolgte 
auch eine umfassende Zustandsanalyse aller Bauwerksteile, Mess- und 
Betriebseinrichtungen der Talsperre mit Herausarbeitung des Sanierungs- und 
Anpassungsbedarfs und der dazugehörigen Kostenschätzung. 
Tabelle 3 Talsperre Krebsbach - Ergebnisse der Retentionsberechnungen 
             mit verschiedenen Anfangsfüllungsständen (ohne Berücksich- 
             tigung der provisorischen Hochwasserentlastung)  
sich maximal einstellender Speicherinhalt bei Anfangsfüllung von 
HQ(T) 0,004 Mio. m³ 
287,70 m ü NN 
0,156 Mio. m³ 
293,00 m ü NN 
0,317 Mio. m³  
295,50 m ü NN 
HQ(100) 
0,410 Mio. m³ 
296,64 m ü NN 
0,487 Mio. m³  
297,37 m ü NN 
0,570 Mio. m³ 
298,10 m ü NN 
HQ(200) 
0,448 Mio. m³ 
297,01 m ü NN 
0,533 Mio. m³  
297,80 m ü NN 
0,609 Mio. m³ 
298,50 m ü NN 
HQ(500) 
0,509 Mio. m³ 
297,57 m ü NN 
0,600 Mio. m³  
298,42 m ü NN 
 
HQ(700) 
 0,532 Mio. m³ 
297,80 m ü NN 
  
(kursiv  = potenzielle Versagensfälle durch Überströmung der Oberkante des Dichtungselements auf Höhe 
 297,80 m ü NN) 
Für die Bewertung der Variante „Rückbau“ wurde von einer nahezu 
vollständigen Wiederherstellung der Durchgängigkeit des Fließgewässers, einer 
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Umgestaltung des Stauraumes zu einer naturnahen Auenlandschaft sowie einem 
großräumigen Abtrag des Absperrbauwerks und der Beseitigung aller 
Betriebseinrichtungen ausgegangen.  
2.3 Planfeststellungsantrag zum Rückbau der Talsperre Krebsbach 
Nach fachlicher, technischer und betriebswirtschaftlicher Bewertung aller 
vorliegenden Untersuchungsergebnisse stellte sich der Rückbau der Stauanlage 
als technisch durchführ- und vertretbare und als wirtschaftlichste Variante 
heraus, zumal durch die oben genannte Zustandsanalyse zahlreiche weitere 
bauliche Mängel und Sicherheitsdefizite herausgearbeitet worden sind (nicht 
ausreichende Stabilität der luft- und wasserseitigen Böschungen, 
unterbemessenen Bewehrung im Grundablassgewölbe, Grundbruchgefahr im 
luftseitigen Vorland usw.). Der Betreiber unterrichtete daher im Jahr 1997 die 
Behörden vom beabsichtigten Rückbau und begann mit der Einleitung  der 
notwendigen Verfahrensschritte und der Voruntersuchungen zu einem 
entsprechenden Planfeststellungsverfahren. Nach einem Scoping-Verfahren zur 
Definition und verbindlichen Festlegung des Untersuchungsrahmens für die 
einzelnen relevanten Schutzgüter wurden die Felduntersuchungen und die 
Datenerhebungen die für die Umweltverträglichkeitsuntersuchungen über eine 
Vegetationsperiode hinweg ausgeführt und die Ergebnisse als Beschreibung des 
Ist-Zustandes sowie die Umweltauswirkungen des Rückbauvorhabens 
vergleichend bewertet. Zusätzlich erfolgten die Erarbeitungen der technischen 
Genehmigungsplanung und des landschaftspflegerischen Begleitplanes. Der 
Planfeststellungsantrag wurde nach Vorlage aller relevanten Unterlagen im 
März 2000 bei der verfahrensführenden Unteren Wasserbehörde des 
Landratsamtes Greiz eingereicht. Damit wurde gleichzeitig der ergangenen 
Anordnung der Aufsichtsbehörde zur Einleitung von Maßnahmen zur 
Gefahrenabwehr Folge geleistet. 
3 Teilschlitzung des Absperrdammes zur temporären 
Risikominderung  
3.1 Veranlassung 
Wegen des Pilotcharakters des Planfeststellungsverfahrens für den Rückbau 
einer Stauanlage und des daher zeitlich nicht kalkulierbaren 
Verfahrensabschlusses, musste wegen der weiter bestehenden baulichen 
Sicherheitsdefizite und der Unterbemessung der Hochwasserentlastung etwas 
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unternommen werden. Die Thüringer Fernwasserversorgung entschloss sich, zur 
Gefahrenabwehr eine vorgezogene Schlitzung des Dammes bis zur Talsohle vor 
dem Abschluss des Planfeststellungsverfahrens zu beantragen. Dieser Antrag 
wurde mit dem Hinweis, dass damit eine Vorwegnahme der Hauptsache 
(Rückbau) vor Abschluss des Verfahrens erreicht würde, abgelehnt. Stattdessen 
wurde die Erarbeitung einer mit den Katastrophenschutzbehörden abgestimmten 
Havarie- und Warnordnung mit Notfallkonzept für den Fall eines drohenden 
Dammbruches bei Zwangseinstau gefordert. Da mit diesem Dokument jedoch 
nur eine sehr eingeschränkte und theoretische Risikominderung für die 
Unterlieger erreicht werden konnte (z. B. sollte die Dammschlitzung erst bei 
Eintritt einer Gefahrensituation durchgeführt werden), wurde der 
Aufsichtsbehörde daraufhin vom Betreiber zur temporären Verringerung der 
Gefahr der Überströmung des Staudammes und zur Verminderung der 
Belastungen auf das Bauwerk eine Teilschlitzung des Dammes bis zur Höhe der 
behördlicherseits verfügten Stauzielbegrenzung von 293,00 m ü NN mit 
Nachdruck als Sofortmaßnahme vorgeschlagen. Diesem Antrag wurde, nach viel 
Überzeugungsarbeit des Talsperrenbetreibers, mit Nebenbestimmungen und der 
Auflage des Sofortvollzuges mit einer weiteren Anordnung zur Gefahrenabwehr 
im August 2001 schließlich zugestimmt. 
3.2 Entwurfs- und Bemessungsgrundlagen der Dammschlitzung und deren 
Ausbau zu einer provisorischen Hochwasserentlastung 
Grundanliegen der Teilschlitzung war es, einen unkontrollierbaren 
Zwangseinstau über die festgelegte Stauzielbegrenzung hinaus weitestgehend 
auszuschließen und die Scharte dabei gleichzeitig als neue 
Hochwasserentlastung für eine begrenzte Betriebszeit (bis zum Abschluss des 
Planfeststellungsverfahrens und dem Baubeginn für den Rückbau) auszubauen. 
Als Bemessungshochwasser wurde das HQ(100) vorgegeben, das mit einer 
maximalen Überfallhöhe von 0,5 m abzuführen ist. Hieraus ergab sich eine 
erforderliche Breite des Einschnitts von 30 m, die trapezförmig im linken 
Hanganschluss des Dammes positioniert wurde (Tabelle 4). Im Dialog mit der 
Genehmigungsbehörde wurde ein fester breitkroniger Überfall mit 
anschließendem Rauhbettgerinne auf der Dammluftseite, Sammelbecken und 
Ableitungsstrecke gewählt. Der Vorzug dieser Lösung besteht darin, dass 
einerseits das bei der Herstellung der Scharte gewonnene Gestein der 
Erosionsschutzschicht für die Herstellung des Rauhbettes wiederverwendet 
werden konnte und andererseits darin, dass bereits mit Hilfe der Rauhigkeit der 
Steinpackung des Gerinnes die Energieumwandlung des abzuführenden 
Hochwassers zuverlässig realisiert wird. Aufwändige und kostenintensive 
Energieumwandlungsanlagen (Tosbecken) waren somit nicht notwendig. Zur 
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zusätzlichen Stabilisierung wurden die Porenräume des Rauhbettes in der 
profilierten Mittelwasserrinne, die seitlichen Böschungsanschlüsse und vier 
bogenförmig gekrümmte Strebenbereiche mit Betonverguss verklammert. Das 
Ableitungsgerinne zum Unterlauf wurde im anstehenden Gelände ausgehoben 
und der Aushub als parallele Eindeichung wieder eingebaut. Eine Befestigung 
erfolgte nicht, eventuelle Erosionen und Auskolkungen werden im Hinblick auf 
den provisorischen Charakter in Kauf genommen. Um die mögliche 
tragsicherheitsbeeinträchtigende Beeinflussung und Überlastung des 
Dränagesystems des Dammes durch Sickerwasser, das im Betriebsfall aus dem 
Rauhbettgerinne in den luftseitigen Stützkörper des Absperrbauwerks 
eindringen könnte, auszuschließen, wurde eine Basisabdichtung des Gerinnes 
aus im Deponiebau verwendeter PE-HD-Dichtungsfolie vorgesehen. 
Tabelle 4 Talsperre Krebsbach - technische Daten der provisorischen 
            Hochwasserentlastung 
Bauwerkstyp: Dammscharte mit festem Überfall und anschließendem 
Rauhbettgerinne, Sammelbecken und Ableitungsstrecke 
Bauweise der Rampe: Natursteinpackung, bereichsweise Betonverklammerung 
Regeleinrichtungen: Mittelwasserrinne, Breite 3,00 m, Tiefe 0,30 m,  
verschließbar mit 2 Dammbalken 
Höhenlage der Scharte: 293,00 m ü NN, 5,50 m unter Dammkrone, 
Mittelwasserrinne 292,70 m ü NN 
Bemessungs-
hochwasserabfluss: 
BHQ = HQ(100) = 17,1 m³/s 
gemäß Anordnung der Aufsichtsbehörde  
[gefordertes BHQ nach E-DIN 19700, Teil 11, für TS der Klasse 2: 
HQ(500)/HQ(5000)] 
nutzbare Überfallbreite: 30,00 m 
maximal zugelassene 
Überfallhöhe bei BHQ: 
0,50 m 
Der Anschluss der verschweißten Dichtungsbahnen erfolgt mit Hilfe von 
standardisierten Klemmkonstruktionen oberwasserseitig an den auf die 
Stahlspundwand in Dammachse aufgesetzten Überfallbalken und 
unterwasserseitig an eine tiefgegründete Winkelstützmauer aus 
Stahlbetonfertigteilen. Diese Herdmauer soll bei einer Überlastung der 
provisorischen Hochwasserentlastung (HQ > BHQ) in Verbindung mit der 
Foliendichtung eine nicht auszuschließende rückschreitende Erosion des 
Absperrbauwerks verhindern. Nach einer sehr kurzen Planungs- und 
Genehmigungsphase folgte wegen der Eilbedürftigkeit ein beschleunigtes 
Vergabeverfahren als Beschränkte Ausschreibung nach VOB. 
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3.3 Bauausführung 
Der Baubeginn erfolgte Anfang November 2001 im Schutz einer bauzeitlichen 
Teilabsenkung. Nach dem Abziehen des Mutterbodens und der Gewinnung der 
zum Wiedereinbau vorgesehenen wasserseitigen Erosionsschutzschicht im 
Schartenbereich wurde die Spundwand luft- und wasserseitig mit schwerer 
Erdbautechnik freigelegt. Zum Massentransport des Aushubs zur Massenkippe 
am luftseitigen linken Hang kamen ausschließlich Bagger und Raupen mit 
Kettenfahrwerk zum Einsatz. Nach dem Freilegen der Spundwand und der 
Profilierung des trapezförmigen Einschnittes wurden die freistehenden 
Doppelbohlen der Spundwand durch Brennschnitte abgetrennt und aus den noch 
funktionstüchtigen Schlössern gezogen. Nachfolgend wurden die Beton- und 
Tiefbauarbeiten für den Überfallbalken auf den freiliegenden Spundwandköpfen 
im Einschnitt, die unterwasserseitige Winkelstützmauer und die Profilierung des 
Gerinnes auf der Dammluftseite und des Sammelbeckens ausgeführt. 
 
  
 
 
 
 
Abbildung 3: Talsperre Krebsbach - Bauarbeiten zur Errichtung der 
provisorischen Hochwasserentlastung 
Nach Einbringen der Bettungsschichten und dem bahnenweisen Verlegen und 
Verschweißen der Foliendichtung erfolgte das ausschließlich manuell zu 
realisierende hohlraumarme Versetzen der Steinpackung des Rauhgerinnes, 
wiederum auf einer Trag- und Schutzschicht aus abgestuftem suffosions- und 
erosionsbeständigem Splitt auf Geotextil. Im letzten Bauabschnitt wurden die 
Betonverklammerungen vorgenommen, das Ableitungsgerinne ausgehoben und 
die Massenkippe und das Baufeld konturiert sowie der Durchlass als 
Stahlbetonfertigteil eingebaut und die Straßenverbindung zum Dienstgebäude 
wieder hergestellt. Am 21. Dezember 2001 nach nur 33 Tagen Bauzeit waren die 
Bauarbeiten nach teilweise widrigen Witterungsbedingungen abgeschlossen und 
die provisorische Hochwasserentlastung betriebsbereit fertiggestellt.  
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3.4 Betriebserfahrungen 
Bereits unmittelbar nach Fertigstellung ist die Hochwasserentlastung bei 
erhöhten Zuflüssen nach Schneeschmelzen in Betrieb gegangen. Bisher ist die 
Anlage mehrfach mit maximalen Wassermengen von bis zu 3,0 m³/s ≈ HQ(2), 
also Überläufen weit unterhalb des BHQ, beaufschlagt worden. Hierbei hat die 
Gesamtanlage ihre Funktionstüchtigkeit nachgewiesen. Am Rauhbettgerinne 
und am Sammelbecken sind bisher keine Schäden aufgetreten. Die 
Energieumwandlung und die turbulente Belüftung des Überfallstrahls auf der 
Steinpackung funktionieren zuverlässig.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 4: Talsperre Krebsbach - provisorische Hochwasserentlastung 
nach der Fertigstellung und unter Betriebsbedingungen bei 
ca. 3 m³/s Abgabe 
Die im unbefestigten Ableitungsgerinne prognostizierten Erosionen und 
Auskolkungen werden bedarfsweise durch den Einbau von großformatigen 
Wasserbausteinen saniert und stabilisiert. 
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4 Zusammenfassung 
Am Beispiel der für den Rückbau vorgesehenen Talsperre Krebsbach wurde 
aufgezeigt, wie mit Risikoanalysen, bezogen auf die anerkannten Regeln der 
Technik und unter Einbeziehung von Wirtschaftlichkeitsbetrachtungen, 
notwendige Maßnahmen optimiert wurden. Im konkreten Fall entschloss sich 
der Betreiber aus betriebswirtschaftlichen Erwägungen, den Rückbau der 
Stauanlage vorzubereiten und umzusetzen. Als Instrument des 
Risikomanagements wurde dargestellt, wie bis zur Erlangung der Genehmigung 
für den Rückbau der Stauanlage mit wirtschaftlich vertretbaren Maßnahmen 
vorhandene technische Mängel, behördlicherseits sanktioniert, abgemindert 
werden konnten. Es wird dabei gleichfalls deutlich zum Ausdruck gebracht, dass 
von Behörden zur Verbesserung der Überflutungs- bzw. Tragsicherheit verfügte 
Stauhöhenbegrenzungen für den in konkreter Verantwortung stehenden 
Talsperrenbetreiber kein Mittel der Risikominimierung darstellen, da diese vor 
allem in Extremsituationen nicht einhaltbar sind. Hier bedarf es seitens des 
Talsperrenbetreibers im eigenen Interesse konsequenter Einflussnahme auf das 
Handeln der zuständigen Behörde. 
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Bewertung von Hochwasserrückhaltebecken mit 
Hilfe eines risikoorientierten Ansatzes 
Rosa Krainer, Oskar Hable 
 
Der Schwerpunkt der Arbeit betrifft die Vorstellung einer Methode zur 
Risikoanalyse der durch Hochwasserrückhalteanlagen „geschützten“ Gebiete für 
häufige bis sehr seltene Ereignisse. Anhand eines konkreten Fallbeispielen wird 
die Wirkung von Hochwasserrückhaltebecken auf den unmittelbar anschließenden 
Unterliegerbereich unter Einbezug möglicher Teilversagenszustände von 
Systemkomponenten (nicht jedoch des Dammes selbst) ermittelt. Die Anwendung 
der Monte Carlo Simulation zur Ermittlung der Eintrittswahrscheinlichkeiten 
ermöglicht dabei die Abdeckung des gesamten hydrologischen Ereignisbereiches, 
die Szenarienbildung und –verknüpfung garantiert die adäquate Berücksichtigung 
der möglichen Versagenszustände. 
1 Einleitung  
Risiko wird im allgemeinen als Maß für die Eintrittswahrscheinlichkeit eines 
Ereignisses unter Berücksichtigung der zugehörigen Konsequenzen verstanden. 
Eine Risikoabschätzung für hochwassergefährdete Bereiche beinhaltet demnach 
sowohl die Ermittlung des Gefahren- wie auch des Schadenpotenzials. Bei der 
Maßnahmenplanung betonen die bisherigen Ansätze das technisch Machbare. 
Der klassische Hochwasserschutz zum Beispiel umfasst Maßnahmen im 
Einzugsgebiet und am Hauptstrom und verringert die Wahrscheinlichkeit einer 
Überschwemmung. Auch mit aufwändigen Verbauungen wird jedoch nie ein 
absoluter Schutz vor den Gefahren des Hochwassers erreicht werden können. 
Die Erwartung, durch Schutzbauten gegen alle Gefahren der Natur gewappnet 
zu sein, führte außerdem an vielen Orten zu einer verhängnisvollen 
Wertekonzentration, die ihrerseits erhöhte Schutzansprüche stellt. 
Das bedeutet, dass den verbleibenden Risiken größte Beachtung zu schenken ist, 
da ohne deren Kenntnis eine Einbeziehung in die weitere Maßnahmenplanung 
(Unterhalt der Schutzbauten, Begrenzung des Schadenpotentials, 
Notfallplanung, Warndienste, etc.) nicht möglich ist.  
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2 Problemstellung 
Hochwasserrückhaltebecken beeinflussen den Transportprozess. Die 
Hauptwirkung von Hochwasserrückhaltebecken besteht in der zeitlichen 
Verzögerung des Abflusses und in der - je nach Dimensionierung 
unterschiedlich starken - Dämpfung der Abflussspitze im Unterlauf (je größer 
der Abstand desto geringer ist der Einfluss). Auch bei ordnungsgemäßem 
Betrieb ist diese Wirkung nur bis zu einem bestimmten Bemessungshochwasser 
eingeplant. Darüber hinausgehende Hochwasserzuflüsse werden zwar verzögert, 
deren Spitze aber immer weniger gedämpft, bis bei sehr großen Zuflüssen die 
Wirkung des Hochwasserrückhaltebeckens praktisch vernachlässigt werden 
kann.  
Da nun aber der ordnungsgemäße Betrieb auch bei planmäßiger Überwachung 
und Wartung des Beckens nicht zu 100 % garantiert werden kann (wie bei allen 
technischen Anlagen), müssen bei einer Risikoanalyse auch die Wirkungen des 
Hochwasserrückhaltebeckens bei unterschiedlichen (möglichen) 
Randbedingungen untersucht und quantifiziert werden. Bei der Bemessung 
werden im Prinzip nur zwei Fälle untersucht, nämlich der ordnungsgemäße 
Betrieb, um das Becken zu dimensionieren, und ein Szenario zur 
Dimensionierung der Hochwasserentlastung, das die Bauwerkssicherheit 
„garantieren“ soll. Eine Ausnahme bilden die Schweizer Richtlinien, bei denen 
insgesamt vier Lastfälle mit unterschiedlichen Kombinationen von 
Randbedingungen untersucht werden. Dort sind außerdem für den Fall eines 
Dammbruches auch die Auswirkungen auf die Unterlieger zu ermitteln.  
Allen Lastfällen gemeinsam ist, dass fixe Randbedingungen mit einem 
Hochwasser einer ganz bestimmten Jährlichkeit (bei zweidimensionaler 
Betrachtung – wie in der Steiermark vorgeschrieben – mehrere 
Hochwasserwellen der gleichen Jährlichkeit mit unterschiedlicher Kombination 
von Direktabflussspitze und Direktabflussvolumen) kombiniert werden. Eine 
ganzheitliche Betrachtung, bei der Hochwasserwellen beliebiger 
Eintrittswahrscheinlichkeit (bezogen auf Spitze und Volumen) mit 
unterschiedlich wahrscheinlichen Randbedingungen im Becken kombiniert und 
die Gesamtwahrscheinlichkeit der daraus resultierenden Abflüsse aus dem 
Becken ermittelt werden, war bisher nicht üblich. 
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3 Lösungsvorschlag 
Um eine Risikoabschätzung durchführen zu können, ist es notwendig, die 
möglichen Randbedingungen aus realistischerweise auftretenden 
Ereignisabläufen zu kombinieren und auf diese Art Teil-Szenarien (Lastfälle) zu 
bilden. Diese Teil-Szenarien sollten einerseits voneinander unabhängig sein und 
andererseits das Spektrum der tatsächlich möglichen Randbedingungen im 
Rahmen des definierten Systems möglichst abdecken. Um die möglichen 
Randbedingungen und Systemzustände zu logisch sinnvollen Szenarien zu 
verknüpfen sind Fehlerbaum- und Ereignisablaufanalysen sehr hilfreich. 
3.1 Szenarienbildung 
Für die Bildung von Szenarien für Hochwasserrückhaltebecken kann man 
prinzipiell von folgenden möglichen Systemzustände ausgehen: 
• Ordnungsgemäßer Betrieb 
• Verschiedene Varianten mit Teilversagen 
• Totalversagen 
Der Grundablass (Betriebsauslass) kann aus folgenden Gründen, deren 
Wahrscheinlichkeit unter anderem von dessen Durchmesser, der Bauart des 
Einlaufbauwerks und der Lage und Ausbildung des Kontrollquerschnitts 
abhängt, nicht verfügbar sein: 
• Verklausung zu Beginn eines Hochwasserereignisses 
• Verklausung während eines Hochwasserereignisses (z.B. beim 
Entleervorgang) 
• Wartung, Revision 
• Mutwillige Beschädigung 
Der Grund der für die Nichtverfügbarkeit des Grundablasses hat Auswirkungen 
auf den ebenfalls in die Berechnung eingehenden Anfangswasserstand. Außer 
bei Verklausung zu Beginn eines Hochwasserereignisses liegt der 
Anfangswasserstand über dem betriebsgemäßen Ausgangsniveau. Unterkante Im 
Extremfall ist das Becken bei Eintreffen eines Hochwasserereignisses bis zum 
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Stauziel gefüllt. Bei vorhandenem Bypass (Notauslass) ist eine Entleerung trotz 
nicht verfügbarem Grundablass zumindest bis auf Bypassniveau möglich. 
Andererseits kann trotz verfügbarem Grundablass ein höherer 
Anfangswasserstand vorhanden sein, wenn ein zweites Hochwasserereignis 
noch während der Entleerungsphase eintrifft. 
Ob die Hochwasserentlastung als ständig verfügbar angenommen wird hängt 
hauptsächlich von deren Bauweise inklusive Ableitung ab  
• Einlauf  
- frei oder überdeckt 
- mit oder ohne Rechen 
- mit oder ohne Verschluss 
• Ableitung  
- Freispiegel (frei oder überdeckt) 
- Abfluss unter Druck 
3.2 Risikoabschätzung 
Die Risikoabschätzung an sich besteht aus mehreren Teilschritten: 
1. Ermittlung der Eintrittswahrscheinlichkeit für die Abflüsse unterhalb des 
Hochwasserrückhaltebeckens (Gefährdungskurven). 
2. Ermittlung der Intensitätsparameter (in erster Linie der Wasserstände) 
infolge der möglichen Abflüsse durch Abflussuntersuchungen für das 
Untersuchungsgebiet (Pegelschlüssel) 
3. Ermittlung von Schadensfunktionen als Zusammenhang zwischen den 
möglichen Schäden (in Abhängigkeit von der Flächennutzung) und den 
Intensitäten (Überflutungshöhe, Fließgeschwindigkeit etc.) - meist nur 
Wasserstands-Schadenfunktion 
4. Verknüpfung von Eintrittswahrscheinlichkeit und Schadenausmaß zum 
Risiko bzw. zur Risikokurve 
Schritt 2. bis 4. entsprechen der üblichen Vorgangsweise zur Ermittlung von 
Risikokurven für hochwassergefährdete Gebiete. In weiterer Folge wird daher 
nur Schritt 1. genauer ausgeführt. 
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3.3 Ermittlung der Eintrittswahrscheinlichkeit 
Die Ermittlung der Eintrittswahrscheinlichkeit in dieser Arbeit erfolgt in drei 
Schritten: 
1. Ermittlung der Überschreitungswahrscheinlichkeiten der Wasserstände im 
Rückhaltebecken für Teil-Szenarien.  
2. Umrechnung in Überschreitungswahrscheinlichkeiten für die Durchflüsse 
unterhalb des Hochwasserrückhaltebeckens für die einzelnen Teil-
Szenarien. 
3. Gewichtung und Summenbildung zur Ermittlung der resultierenden 
Überschreitungswahrscheinlichkeit für die Durchflüsse unterhalb des 
Beckens. 
Für die Ermittlung der Überschreitungswahrscheinlichkeiten der Wasserstände 
im Rückhaltebecken wurde das bereits mehrfach veröffentlichte Verfahren nach 
Hable (2001), das ausgehend von der von Martin und Pohl 1990 
veröffentlichten Methode zur Bestimmung der Überflutungssicherheit von 
Talsperren an der Technischen Universität Graz entwickelt wurde, verwendet. 
Dieses Verfahren erlaubt es mit Hilfe der Monte Carlo Methode eine große 
Anzahl von Hochwasserereignissen und Anfangswasserständen (sowie 
Windereignissen) im statistischen Verteilungsbereich zu simulieren und deren 
Wirkung auf einen Speicher mit den für die jeweiligen Teilszenarien 
festgelegten Randbedingungen in Form von resultierenden Wasserständen zu 
ermitteln. Abbildung 1 zeigt schematisch die zwei (drei) 
Hauptbelastungsgrößen: 
• Anfangswasserstand ho 
• Erhöhung des Wasserstandes um die Retentionslamelle hr zufolge eines 
Hochwasserereignisses 
• (erforderliche Freibordhöhe hf zufolge Windereignis) 
Der Freibordanteil hf infolge Windeinfluss, der in diesem Verfahren die dritte 
Hauptbelastungsgröße darstellt wurde in dieser Arbeit nicht berechnet, da er für 
die im Anschluss zu ermittelnden Abflüsse nach dem Becken - schon auf Grund 
der meist kleinen Speicherflächen - vernachlässigbar ist. 
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Abbildung 1: Speicherschema mit den Hauptbelastungsgrößen:   
- Anfangswasserstand ho 
- Retentionslamelle hr zufolge Hochwasserereignis 
- (erforderliche Freibordhöhe hf)  
 
Da der mögliche Schaden entlang der betrachteten Unterliegerstrecke vom 
Gesamtdurchfluss unterhalb des Hochwasserrückhaltebeckens abhängt - und 
nicht vom Wasserstand im Becken - müssen die aus der Berechnung erhaltenen 
Beziehungen zwischen dem Wasserstand und der Überschreitungs-
wahrscheinlichkeit von Höhen (= Wasserständen) p(H) im Becken umgerechnet 
werden in Überschreitungswahrscheinlichkeiten für Durchflüsse p(Q). 
Bei einem Hochwasserrückhaltebecken gibt es eine eindeutige Beziehung 
zwischen Wasserstand im Becken und Abfluss. Je nach Teil-Szenario gehen nur 
die Hochwasserentlastung oder auch der Grundablass in diese Beziehung ein. 
Umgekehrt kann für jedes Teil-Szenario also einem bestimmten Abfluss nach 
dem Sperrenbauwerk eine eindeutige Stauhöhe im Becken zugeordnet werden. 
Zur Verknüpfung der Überschreitungswahrscheinlichkeiten der einzelnen Teil-
Szenarien Si (ein Teil-Szenario entspricht einem zu berücksichtigenden Lastfall) 
zur resultierenden Überschreitungswahrscheinlichkeit benötigt man die 
Wahrscheinlichkeit Pi, mit der das jeweilige Teil-Szenario Si eintritt.  
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
131
 
Diese Wahrscheinlichkeiten Pi können auf Grund mangelnder statistisch 
verwertbarer Daten nicht direkt berechnet werden. Aufgrund von Erfahrungen 
beim Betrieb des jeweiligen Hochwasserrückhaltebeckens und bei Becken mit 
ähnlichen Randbedingungen können mit Hilfe von Ereignisbäumen die Werte 
von Fachleuten abgeschätzt werden. Ausgedrückt werden sie als „Gewichtung“ 
des jeweiligen Szenarios bei der Summenbildung.  
Die resultierende Gesamtwahrscheinlichkeit aus allen Szenarien ergibt sich 
damit zu 
(1)   ( ) ( ) ( ) ( ) ( )QpPQpPQpPQpPQp n,Szn,Sz,Sz,Szres ⋅++⋅+⋅+⋅=  ...... 332211   
  mit 1
1
=∑n iP   
4 Fallstudie Prätisbach 
Die Anwendung des vorgestellten Verfahrens soll nun am Beispiel des 
Hochwasserrückhaltebeckens Prätisbach gezeigt werden. In Tabelle 1 sind die 
wichtigsten Daten der untersuchten Hochwasserrückhalteanlage zu finden. Das 
Sperrenbauwerk besteht aus einem geschütteten Erddamm, durch den der 
steuerbare Grundablass geführt wird. Die Neigung der luft- und wasserseitigen 
Böschung beträgt 1:2. Die Dammkrone befindet sich auf Kote 473,00 m ü. A., 
besitzt eine Länge von 80,0 m und eine Breite von 5,0 m.  
Tabelle 1 Kenndaten des Hochwasserrückhaltebeckens Prätisbach  
In Betrieb seit 1986 
Stauhöhe h [m] 15,8 
V-nutzbar [m³] 144.100 
Kontrollquerschnitt Unterwasserseitig, 
Doppelhakenschütz 
Steuerung ja, elektrisch 
Bypass nein 
AE [km²] 20,0 
Hmin [m ü. A.] 459,00 
Hmax [m ü. A.] 1.060,0 
HQ100 zu/ab [m³/s] 34,5 / 4,0 
 
Ein mönchartiges Einlaufbauwerk dient zur Einhaltung des Grundseestauzieles. 
Die Hochwasserentlastung wurde als freier Überfall über die Dammkrone mit 
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anschließendem Raubettgerinne ausgebildet. Ca. 400 m flussaufwärts der 
Anlage befindet sich eine Geschiebesperre mit Wildholzrechen. 
Das Hochwasserrückhaltebecken Prätisbach wurde zum Teil mehrmals jährlich 
eingestaut. Als problematisch im Betrieb erwies sich einerseits der 
Einlaufbereich, der beim Abstauvorgang auf Grund des in den Stauraum 
eingetragenen Schlammes und Totholzes verlegt wurde, was eine vollständige 
Entleerung verhinderte. Die Räumarbeiten am Wildholzrechen und im Grundsee 
waren aufwendig. Ein weiteres Problem stellt die elektrische Steuerung im 
Unterwasser dar, die während Gewittern durch Blitzschlag bedingt häufig 
ausfällt. 
Die Aufteilung in Teilszenarien erfolgte aufgrund der Erfahrungen im Betrieb. 
Szenario LF1 stellt den ordnungsgemäßen Betrieb dar. Die Szenarien LF3a und 
LF3c werden ohne verfügbaren Betriebsauslass, jedoch mit unterschiedlichen 
Anfangswasserständen gerechnet Beim Szenario LF4 ist der Grundablass voll 
verfügbar bei variablem Anfangswasserstand. Die Hochwasserentlastung wurde 
auf Grund der unempfindlichen Bauweise (freier Überfall ohne Einbauten, große 
Überfallbreite) grundsätzlich als vollverfügbar angesetzt. 
Abbildung 3 und 4 zeigen die Berechnungsergebnisse für ausgewählte Lastfälle. 
p=f(H), LF1, LF3a, LF3c, LF4, linear
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Abbildung 2: Überschreitungswahrscheinlichkeit des Wasserstandes für 
die Szenarien LF1, LF3a, LF3c, LF4 in logarithmischem Maßstab  
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Prätisbach: p=f(Q), LF1, LF3a, LF3c, LF4, linear
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Abbildung 3: Überschreitungswahrscheinlichkeit der Durchflüsse für die 
Szenarien LF1, LF3a, LF3c, LF4 in linearem Maßstab 
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Abbildung 4: Gefährdungskurve des HRB Prätisbach 
 
Tabelle 2 Tabellen-Text als Tabelle (vor) im Kopf markieren.  
Teilszenario LF1 LF3a LF3b LF3c LF4 
Wahrscheinlichkeit 0,93 0,03 0,02 0,01 0,01 
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In Tabelle 2 sind die Gewichtungen für die einzelnen Teilszenarien zu finden, 
die resultierende Gefährdungskurve in Abbildung 5.  
5 Zusammenfassung 
Die Schäden infolge Hochwasser nehmen ständig zu. Auch mit aufwändigen 
Verbauungen wird nie ein absoluter Schutz vor den Gefahren des Hochwassers 
erreicht werden können. Das erfordert eine risikoorientierte Vorgangsweise bei 
der Beurteilung von Maßnahmen. In diesem Beitrag wird eine Methode zur 
Risikoabschätzung und –bewertung von Hochwasserrückhalteanlagen für 
häufige bis sehr seltene Ereignisse vorgestellt. Dazu wird die Wirkung von 
Hochwasserrückhaltebecken auf den unmittelbar anschließenden 
Unterliegerbereich für häufige bis sehr seltene Ereignisse unter Einbezug 
möglicher Teilversagenszustände ermittelt. 
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Statistical Approach for Modelling of Dam Breach 
due to Overtopping 
Jiří Hodák, Jan Jandora 
 
Flood and wind are possible events causing overtopping of dams. The paper is 
dealing with evaluation of probability of dam breach due to overtopping. 
Variables, such as initial water level, reservoir volume and spillway and bottom 
outlet capacity, are assumed as statistical variables. This statistical approach 
makes possible to include the influence of statistical random variables in the 
solution. Software is developed to estimate dam failure due to overtopping by 
means of the Latin Hypercube Sampling. A practical application of the proposed 
method is carried out in a case study (Koryčany dam). 
Keywords: overtopping, risk analysis, dam breach, Latin Hypercube Sampling 
 
1 Introduction 
The existence of dam systems is always connected with the risk of their failure. 
The critical dam failure generates a flood wave that propagates downstream 
the valley below the dam. The flood wave has usually disastrous consequences 
and causes damage both to human lives and financial losses, strongly exceeding 
the cost of the dam breached. 
The analysis of the earth and rockfill dam failures Jandora, Říha (2002) shows 
that most failures were caused by overtopping and by piping. Overtopping 
occurs when the water level of the reservoir behind the dam rises above the dam 
crest. It may result from failure to make timely and adequate releases of floods 
through the spillway and flood release outlets, wave action induced by wind, 
landslides, earthquakes, and other geophysical forces, and the combination 
of these effects. 
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2 Formulation of problem 
The problem of dam breach due to overtopping is formulated as initial 1D 
problem (shape of breach is trapezoid). Unknown functions are: 
H(t) - water surface level in reservoir measured from datum level; 
Z(t) - bottom level of the breach of the dam body measured from datum level; 
b(t) - width of the breach bottom; 
v(t) - cross-sectional (average) velocity of water in the breach. 
To solve these 4 unknown functions we have the following equations at 
disposal: equation that expresses immediate change of the volume of the 
reservoir as a function of inflow into reservoir Qin and outflow from reservoir Qs 
(spillway discharge), Qo (bottom outlet discharge) and Qb (breach discharge that 
is computed as overflow over the broad crested weir): 
(1) bosins QQQQtd
Hd
A −−−= , 
where As is the area of water surface in the reservoir. Remaining equations are 
state equations that express the relation between: 
- velocity v(t) and head over the dam [H(t) - Z(t)]: 
(2) 
2
3/2
bt
3/2
b
b
b
Z)(HsZ)(Hb
Z)(HsMZ)(HbM
A
Q
v −+−
−+−== , 
- the rate of change of the bottom level of breach Z(t) and the velocity v(t): 
(3) 1β1 vα-td
Zd = , 
- the rate of change of the breach width b(t) and the velocity v(t): 
(4) 2β2 vαtd
bd = , 
where Mb and Mbt are the overflow discharge coefficients for rectangular and 
triangular weirs, Ab is the cross sectional area of the breach, s is the slope of the 
side of the breach, αi, βi are empirical coefficients indicating the effect 
of erosion of the flowing water. 
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Initial conditions are: 
H(t = 0) = H0; Z(t = 0) = Z0; b(t = 0) = b0; v(t = 0) = v0, 
where H0, Z0, b0 and v0 are known values. 
Euler method was selected for numerical integration of equations (1-4). 
3 Statistical modeling 
Due to uncertainties in the problem the problem was proposed as statistical. 
Statistical variables are initial water level in the reservoir H, area of water 
surface in the reservoir As, spillway discharge Qs, bottom outlet discharge Qb, 
initial width of the breach bottom b0 and empirical coefficients indicating the 
effect of erosion of the flowing water αi. 
Basic elements of the statistical modelling are: 
- deterministic model that describes the simulated process; 
- the method of Latin Hypercube Sampling that together with 
deterministic model allows the generation of sufficient number 
of pseudorandom states of the solved object and methods 
of mathematical statistics that enable to determine the required sample 
moments of the corresponding stochastic state variables. 
When solving problems of statistical modelling it is necessary to perform the 
following steps: 
1 to propose the mathematical model of the simulated process; 
2 to formulate the problem and prescribe initial conditions; 
3 to propose numerical method of approximate solution; 
4 to generate pseudorandom values of the corresponding stochastic 
parameters of the mathematical model using pseudorandom numbers in 
the interval (0,1) and corresponding distribution functions of the random 
variables of the mathematical model; 
5 to solve the pseudodeterministic problem; 
6 to set up the file of pseudorandom values of the stochastic state 
variables; 
7 to repeat the points 4-6 so long until the files of the calculated unknown 
stochastic state variables are set up; 
8 statistical analysis of the generated files. 
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Latin Hypercube Sampling LHS was developed as modification of the Monte-
Carlo method. The LHS method requires less number of simulations compared 
with the classic Monte-Carlo method. 
4 Characteristics of the Koryčany dam 
The Koryčany dam was built in the years 1955 to 1958 to supply supplying the 
population with drinking water. This valley dam is situated on the river 
Stupávka (Kyjovka) in the south-east of the Czech Republic about 30 km from 
the city of Brno. The basic hydrological data are as follows: 
- catchment area: 27.28 km2; 
- average discharge: 0.134 m3/s. 
- values of flood discharge QN are in Table 1 and Figure 1 shows a flood 
wave (VaV/510/3/97 1997). 
Table 1 Flood discharges 
Q1 Q10 Q50 Q100 Q500 Q1000 Q10000 
4.8 m3/s 16 m3/s 27 m3/s 33 m3/s 49 m3/s 58 m3/s 95 m3/s 
For the construction of the earth dam, colluvial loams and debris from reservoir 
area and quarry stone from the local sandstone quarry were used. The dam has 
a central impervious core of colluvial loams bonded into the substratum by 
a grout gallery concreted into Larsen sheet pile walls. The stabilization parts are 
of quarry stone and unsorted material. The filter consists of crushed sandstone 
from the local quarry (Figure 2). The volume of the dam is about 2,5mil. m3. 
The dam is of 20 m height. 
A water intake tower is situated in the reservoir. It is used for water discharge 
and také-off. The diameter of the bottom outlet is 0.8 m. The dam has got 
an uncontrolled spillweir on the right-hand bank. The spillway has been 
dimensioned for 26 m3/s. 
The wind wave height is about 0.87 m for extreme wind. 
The limit safety water level was defined on the level of 309.30 m a.s.l. The dam 
breach is started as soon as the limit water level is overtopped. 
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Figure 1: Flood wave (Q10000) - from (VaV/510/3/97) 
 
Figure 2: Cross section of the Korycany Dam 
5 Solution and results 
Statistical modelling of dam breach due to overtopping was applied to the 
Koryčany dam. Inflow hydrographs had peak discharges by Table 1. Accuracy 
of the peak discharges was considered ± 30%. Distribution of initial water level 
in the reservoir through 17 years is shown on Figure 1. The reservoir area-depth 
curve is on Figure 3. Spillway and bottom outlet discharge rating curves are on 
figures 5 and 4. Accuracy of the three curves was assumed ± 5%. Coefficients αi 
were determined according to Singh (2002) - αi = 0.005 to 0.008. The initial 
width of the breach was assumed from 1.0 to 5.0 m. 
Due to the uncertainty in statistical characteristics of the input variables uniform 
probability distribution of all statistical parameters. 
Results of probability of the Koryčany dam overtopping are on Figures 7 and 8 
and in Table 3. The histogram of the peak breach discharge (Qbmax) is shown on 
Figure 9. 
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Figure 3: Water level in the reservoir 
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Figure 4: Reservoir area-depth curve 
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Figure 5: Bottom outlet discharge rating curve 
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Figure 6: Spillway discharge rating curve 
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Figure 7: Probability (P) of overtopping of the Koryčany dam (only 
flood) depending on the peak of flood runoff and flood volume 
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Figure 8: Probability (P) of overtopping of the Koryčany dam (flood 
and wind) depending on the peak of flood runoff and flood volume 
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Figure 9: Histogram of the peak of breach discharge 
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Table 2 Results of the overtopping probability of the Koryčany dam 
overtopping probability 
flood charakteristic 
only flood flood + wind 
Q = 124 m3/s 
(1.3 Q10000) 
V = 7.2 106 m3 100.0 % 100.0 % 
Q = 124 m3/s 
(1.3 Q10000) 
V = 5.5 106 m3 97.6 % 100.0 % 
Q = 124 m3/s 
(1.3 Q10000) 
V = 3.9 106 m3 71.5 % 99.2 % 
Q = 95 m3/s 
(Q10000) 
V = 7.2 106 m3 94.8 % 100.0 % 
Q = 95 m3/s 
(Q10000) 
V = 5.5 106 m3 58.8 % 100.0 % 
Q = 95 m3/s 
(Q10000) 
V = 3.9 106 m3 0.0 % 90.3 % 
Q = 67 m3/s 
(0.7 Q10000) 
V = 7.2 106 m3 0.0 % 71.5 % 
Q = 67 m3/s 
(0.7 Q10000) 
V = 5.5 106 m3 0.0 % 33.7 % 
Q = 67 m3/s 
(0.7 Q10000) 
V = 3.9 106 m3 0.0 % 0.6 % 
Q = 75 m3/s 
(1.3 Q1000) 
V = 4.4 106 m3 0.0 % 61.1 % 
Q = 75 m3/s 
(1.3 Q1000) 
V = 3.4 106 m3 0.0 % 14.4 % 
Q = 75 m3/s 
(1.3 Q1000) 
V = 2.4 106 m3 0.0 % 0.0 % 
Q = 58 m3/s 
(Q1000) 
Q = 4.4 106 m3 0.0 % 0.0 % 
Q = 58 m3/s 
(Q1000) 
Q = 3.4 106 m3 0.0 % 0.0 % 
Q = 49 m3/s 
(Q500) 
Q = 2.9 106 m3 0.0 % 0.0 % 
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6 Conclusion 
By applying the proposed method, it is possible to evaluate probability 
of overtopping as a function of flood characteristics (only peak of flood runoff 
and flood volume) and to estimate breach characteristics (peak of breach 
discharge, breach hydrograph, etc.). 
The Koryčany dam. It can be seen that the peak of inflow equal Q10000 makes 
dam overtopping and breached. Peak breach discharge can be estimated on 
the base of statistical modelling in ranges 2440 m3/s to 3650 m3/s. 
Next research will deal with other flood characteristics (time to peak, shape 
of flood hydrograph, etc.). 
7 References 
ČSN 75 0255 (1987). Výpočet účinků vln na stavby na vodních nádržích a zdržích 
(Calculation of wave effects on waterworks). in Czech. 
Jandora, J., ěíha, J. (2002): Porušení sypaných hrází v důsledku přelití (Earth Dam 
Failures due to Overtopping). Práce a studie Ústavu vodních staveb FAST VUT 
v Brně, Brno 2002. ISBN 80-86433-15-5. in Czech. 
Singh, VP. (1996). Dam Breach Modeling Technology. Kluwer Academic Publishers. 
Dodrecht. 242 p. 
VaV/510/3/97 (1997): Vývoj metod pro stanovení extrémních povodní (Development 
of methods for determination of extreme flood). in Czech. 
 
Acknowledgement 
The research was supported by MSM 261100006 and by Grant Agency 
of the Czech Republic, project No. 103/02/P131. 
 
 
Authors: 
Ing. Jiří Hodák    Ing. Jan Jandora, Ph.D. 
Water Structures Institute   Water Structures Institute 
Brno University of Technology  Brno University of Technology 
Zizkova 17     Zizkova 17 
662 37 Brno     662 37 Brno 
Tel.: ++420 5 4114 7759   Tel.: ++420 5 4114 7759 
Fax: ++420 5 4114 7752   Fax: ++420 5 4114 7752 
Email: hodak.j@fce.vutbr.cz  Email: jandora.j@fce.vutbr.cz 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
145
 
Quantifizierung des Einflusses des Sperrenbruchs 
auf die Überflutung des Siedlungsgebietes von 
Thalgau (Juli 2002) mit Hilfe verschiedener 
hydraulischer Simulationsmodelle 
Johannes Hübl, Markus Moser 
 
Am Mittwoch, dem 17. Juli 2002 überschwemmte in den frühen Morgenstunden 
ein Hochwasser den Ortskern von Thalgau (Bez. Salzburg Umgebung). Obwohl 
seitens der Wildbach- und Lawinenverbauung in den letzten Jahren umfangreiche 
technische Schutzmaßnahmen verwirklicht wurden, kam es zu erheblichen 
Schäden im Siedlungsgebiet von Thalgau. Als Ursache für die 
Überschwemmungen wurde von Teilen der ortsansässigen Bevölkerung ein 
Versagen einer Wildbachsperre mit einem Fassungsvermögen von 15.000 m³ und 
einer Stauhöhe von ca. 7,25 m in einem Zubringer zum Fischbach 
(Waldbachgraben) verantwortlich gemacht. Die Grundlagen zur Rückrechnung 
des Ereignisses lieferte eine Ereignisdokumentation und Ereignisanalyse. Die 
Ereignisdokumentation enthielt die Bereitstellung von Niederschlagsdaten, die 
Kartierung von Anschlaglinien unmittelbar nach dem Ereignis, die Darstellung 
der maßgeblichen Transportprozesse, die Erfassung der hydraulische relevanten 
Parameter und die Einholung von Informationen zur zeitlichen Abfolge. Die 
Ereignisanalyse umfasste die Rekonstruktion des Gebietsniederschlags in 
zeitlicher und räumlicher Hinsicht, die Zuordnung einer Jährlichkeit, die 
Bestimmung des Abflusses an ausgewählten Profilstandorten und die Ableitung 
eines Hydrographen beim Hochwasserrückhaltebecken. Die Quantifizierung des 
Einflusses des Sperrenbruchs auf die Überflutung des Siedlungsgebietes erfolgte 
durch die Gegenüberstellung des Szenarios ohne Sperrenbruch mit dem Szenario 
mit Sperrenbruch. Zur Genauigkeitssteigerung und Plausibilitätsprüfung wurde 
der Simulationsabschnitt nach hydraulischen und topographischen 
Gesichtspunkten in 3 Abschnitte gegliedert. Die Berechnung des 1. Abschnitts im 
Bereich der gebrochenen Sperre erfolgte mit 1-D Modellen Hec-Ras und Fldwav, 
der Abschnitt 2 mit der flächigen Ausbreitung im Bereich Zusammenfluss 
Fischbach und Waldbachgraben mit 2-D Modellen FLUMEN und FLO-2D und 
der 3. Abschnitt der Bereich der Rückhaltebecken mit dem 1-D Modell Hec-Ras. 
Die dokumentierte Anschlaglinie und der Vergleich der zeitlichen Abfolge diente 
der Plausibilitätsprüfung der Ergebnisse. Diese Kombination der 
Simulationsmodelle ermöglichte die Quantifizierung des Einflusses des 
Sperrenbruchs auf den Abfluss oberhalb des Siedlungsraumes. 
Stichworte, Keywords: Ereignisdokumentation, Ereignisanalyse, Hydraulische 
Simulation, Sperrenbruch,  
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1 Einleitung 
Starke Niederschläge lösten in der Nacht vom 16. auf den 17. Juli 2002 
zahlreiche Überflutungen und Murenabgänge im Salzburger Flachgau aus. Die 
Gemeinde Thalgau war von den Überflutungen besonders stark betroffen. Der 
Fischbach trat im Ortsteil Unterdorf über die Ufer und überschwemmte große 
Teile des Siedlungsgebietes. In dieser Nacht wurden im Gemeindegebiet laut 
Angaben der Freiwilligen Feuerwehr Thalgau 150 Keller überflutet und 
30 Autos beschädigt. Der Fischbach ist seit mehr als 100 Jahren ein Arbeitsfeld 
der Wildbach- und Lawinenverbauung. Im Rahmen verschiedener 
Verbauungsprojekte wurden zahlreiche schutzwasserbauliche Maßnahmen 
errichtet.  
2 Problemstellung 
Durch dieses Ereignis ist uns wieder einmal bewusst geworden, dass 
Naturgewalten noch immer erhebliche Gefahren bergen und es trotz 
jahrzehntelanger Anstrengungen und millionenteurer Investitionen keinen 
absoluten Schutz vor Naturgefahren gibt. Denn auch technische Schutzbauwerke 
bieten keine absolute Sicherheit. Vor allem dann nicht, wenn wie im 
vorliegenden Fall,  das Niederschlagserereignis weit über dem 
Bemessungsereignis liegt.  
Durch dieses Ereignis  am 17. Juli 2002 kam es zum Versagen einer 
Wildbachsperre mit einem Fassungsvermögen von 15.000 m³ und einer 
Stauhöhe von ca. 7,25 m in einem rechtsufrigen Zubringer des Fischbaches. 
Dieses Versagen wurde von Teilen der ortsansässigen Bevölkerung als Ursache 
für die Überschwemmungen im Ortsgebiet von Thalgau angesehen. Hier 
drängen sich folgende Fragen auf: Müssen die zugrunde gelegten 
Bemessungskriterien neu überdacht werden? Welches Restrisiko bergen 
technische Schutzbauten? 
3 Zielsetzung 
Die vorliegende Arbeit, die im Auftrag des Forsttechnischen Dienstes für 
Wildbach- und Lawinenverbauung, Sektion Salzburg durchgeführt wurde, soll 
den Einfluss des Sperrenbruchs auf die Überschwemmungen im Siedlungsgebiet 
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von Thalgau quantifizieren. Die grundsätzliche Frage lautet, ob sich die 
Abflussspitze mit Sperrenbruch an einem Kontrollquerschnitt am Beginn des 
Siedlungsgebietes signifikant von dem Abfluss unter natürlichen Bedingungen 
unterscheidet?  
4 Methode 
Mit Hilfe einer detaillierten Ereignisdokumentation und Ereignisanalyse werden 
die Grundlagen zur Rückrechnung des Ereignisses ermittelt. Die hydrologischen 
Berechnungen werden mit dem hydrologischen Modell NASIM durchgeführt. 
An ausgewählten Querprofilen werden die errechneten Abflüsse mit den 
dokumentiert und rückgerechneten Abflüssen zeitlich und in ihrer 
Größenordnung gegenübergestellt und somit die Ergebnisse des Niederschlag-
Abfluss Modells verifiziert. Diese Grundlagen dienen als Basis für die 
hydraulische Simulation des Ereignisses. Die Berechnungen konzentrieren sich 
auf den Gerinneabschnitt bachabwärts der gebrochenen Sperre im 
Waldbachgraben bis zum Beginn des Siedlungsgebietes. Dieser 
Gerinneabschnitt wird aufgrund der aufgetretenen Prozesse in 3 
Berechnungsabschnitte gegliedert, wodurch die Kombination von 1- und 2-D 
Modellen ermöglicht wird, sodass der Abflussprozess möglichst realitätsnah 
nachgebildet werden kann.  
5 Ereignisanalyse 
Die gemessenen Niederschlagsintensitäten im Einzugsgebiet von 5 mm/min 
bzw. 90 mm/30 min überschreiten die als sehr hoch angesehenen Schätzwerte 
für einen 100-jährlichen Niederschlag nach LORENZ & SKODA (2000) ebenso 
wie die Vorgaben für Starkregenereignisse des Hydrographischen Dienstes. Die 
Niederschläge, die als Bemessungsniederschlag im Jahre 1995 unterstellt sind, 
betragen rund zwei Drittel der beobachteten Werte. Die Berechnungen nach 
SCHIMPF und ZELLER, die für den Zeitpunkt der Projektserstellung als Stand 
der Technik galten, liegen unter diesen Annahmen (siehe Abbildung 1). Um die 
räumliche Variabilität des Niederschlags bei kleinräumigen und kurzen 
Starkregen bestimmen zu können, wurde der Gebietsniederschlag mithilfe von 
Wetterradardaten ermittelt, die als Eingangsparameter für die hydrologische 
Simulation dienten. Die Rückrechnung des Ereignisses ergab für eine 
Teileinzugsgebietsgröße von 2,6 km² einen Spitzenabfluss von ca. 40 m³/s und 
für ein 8,2 km² großes Teileinzugsgebiet einen Spitzenabfluss von ca. 60 m³/s.  
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Abbildung 1: Vergleich der Niederschlagsintensitäten aus verschiedenen 
Berechnungsmethoden 
 
 
6 Hydraulische Simulation 
Die Eingangshydrographen basieren auf den Ergebnissen, die im Zuge der 
hydrologischen Simulation (Programm NASIM) ermittelt wurden. Der erste 
Abschnitt dient der Simulation des Sperrenbruches, der zweite Abschnitt der 
Simulation des Zusammenflusses von Waldbachgraben und Fischbach und der 
dritte Abschnitt der Simulation der Wellenverformung bis zum Beginn des 
Siedlungsgebietes. Es werden 2 Berechnungsszenarien unterschieden. Das 1. 
Szenario beschreibt die hydraulische Situation ohne Sperrenbruch, das 2. 
Szenario die hydraulische Situation mit Sperrenbruch. Die 
Simulationsergebnisse werden räumlich und zeitlich mit den Ergebnissen der 
Ereignisdokumentation und Analyse verglichen. 
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Abbildung 2: Schema Gerinneabschnitte 
Jeder Gerinneabschnitt besitzt einen Eingangs- und Ausgangsknoten. Die für das 
jeweilige Szenario berechnete Abflussganglinie am Ausgangsknoten dient als 
Eingangsganglinie für den nächsten Abschnitt. Für das Szenario Q Natur wird 
die Ganglinie nur durch die Retentionswirkung der technischen Einbauten 
verformt, für das Szenario Q Bruch wird die Ganglinie entsprechend dem 
Bruchverhalten der Sperre im Zubringer Waldbachgraben bei hm 1,29 verändert.  
Die hydraulische Simulation im Abschnitt 1 wird 1-D durchgeführt, da der 
Abfluss vor allem im Gerinne erfolgte und eine größere Genauigkeit durch die 
Anwendung von 2-D Modellen im Hinblick auf die Unsicherheiten bezüglich 
der Annahmen für den Sperrenbruch nicht erreicht werden kann. Die komplexe 
Abflusssituation im Abschnitt 2 rechtfertigt den Einsatz von 2-D Modellen 
aufgrund der flächigen Ausbreitung im Bereich des Zusammenflusses und der 
Auslenkung des Abflusses aus dem Waldbachgraben nach Nordosten. Der 
Abschnitt 3, in dem der Abfluss überwiegend im Gerinne erfolgte, erlaubt den 
Einsatz von 1-D Modellen mit instationären Berechnungstools. Zur 
Plausibilitätsprüfung werden im Abschnitt 1 und 2 die Anschlaglinien, im 
Abschnitt 3 zusätzlich die zeitlichen Angaben von Augenzeugen herangezogen. 
 
6.1 Ermittlung des Hydrographen infolge Sperrenbruch im Abschnitt 1 
Bisher gibt es nur wenige Beispiele von einem Versagen einer Wildbachsperre 
in Betonausführung durch Wassereinstau. Deshalb finden sich auch keine 
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Literaturzitate, die das Bruchverhalten und den daraus resultierenden 
Breschenabfluss beschreiben. Der einzige Hinweis findet sich bei HAMPEL 
(1960), der zur Abschätzung der zumutbaren Beanspruchung einer Sperre im 
Jahre 1951 im Finsingbach im Zillertal einen Bruchversuch an einer 
Bogensperre der Wildbachverbauung durchführte. Leider werden in diesem 
Artikel lediglich Abschätzungen der Abflussmenge und Abflusshöhe im Bereich 
der Bresche und im nachfolgenden Gerinneabschnitt angeführt. Der Bruch des 
Zementmörtelmauerwerks erfolgte an der Basis auf einer Breite von 20 m und 
einer Stauhöhe von 10,75 m. Der Stauraum mit einem Volumen von rund 
10.000 m³ Wasser entleerte sich etwa in einer Minute. Diese rasche Ausflusszeit 
ist vor allem auf das plötzliche Totalversagen des Mauerwerks auf der gesamten 
Breschenbreite zurückzuführen. Diese Erkenntnisse können daher nur als 
Anhaltswerte für die Abschätzung des Breschenabflusses und der Ausflusszeiten 
verwendet werden. Zur Berechnung der Flutwelle aus der Bresche ist das 
Bruchverhalten der Sperre festzulegen. Ohne Kenntnis des tatsächlichen 
Bruchvorgangs ist der Abfluss nur schwer rekonstruierbar. Nicht nur die 
Zeitdauer bis zur maximalen Breschenbreite, sondern auch die Form der Bresche 
sind entscheidende Parameter, die zur Abschätzung des Breschenabflusses 
notwendig sind.  
 
Abbildung 3: Notwendige Parameter zur Simulation des Sperrenbruchs 
Aufgrund der Ereignisdokumentation und Analyse konnte die maximal 
aufgetretene Einstauhöhe bei Höhenkote 649,2 Meter festgelegt werden. Dieser 
Wasserspiegel musste zumindest kurzfristig gehalten worden sein, da sich 
rechtsufrig bei einem kleinen Zubringer ein subaquatischer Schwemmkegel 
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ausbilden konnte. Bekannt ist weiters der Hydrograph, die Speicherinhaltslinie 
und die hydraulischen Kenndaten der Sperre. Aus diesen Kenndaten kann das 
Szenario Q Natur (also ohne Versagen der Sperre) simuliert werden. 
Der gewöhnliche Hochwasserrückhalteraum wird ab 01:25 MEZ voll 
beansprucht, ab diesem Zeitpunkt erfolgt der Abfluss überwiegend über die 
Hochwasserentlastung der Sperrenkrone. Der Abfluss erhöht sich innerhalb von 
16 Minuten von rund 8 m³/s auf 28,5 m³/s, bis um 01:41 MEZ die aufgemessene 
Anschlagmarke erreicht wird. Dieser Zeitpunkt kann als frühest möglicher 
Bruchzeitpunkt angesehen werden und liegt in dem Zeitfenster von 01:30 bis 
02:05, das sich aus den Aussagen der Einsatzkräfte und der Anrainer eingrenzen 
lässt.  
Der Bruchzeitpunkt wird somit für alle weiteren Simulationen mit 01:41 MEZ 
festgelegt. Die Zeit vom Bruch bis zur vollentwickelten Bresche kann nur 
näherungsweise abgeschätzt werden. Möglich wäre, dass nach einem Versagen 
des Kopfbalkens und der Abflusssektion der rechtsufrige Sperrenflügel 
umgeworfen wurde. Anschließend drehte sich der linksufrige Sperrenkörper 
durch den dynamischen Wasserdruck nach außen. Diese Hypothese wird 
dadurch untermauert, dass rechtsufrig die Anschlaglinie fast um 3 Meter höher 
als linksufrig verläuft, dass Teile der Abflusssektion unter dem linksufrigen 
Sperrenteil zu liegen kamen und sich der linksufrige Sperrenkörper am 
liegenden rechtsufrigen Sperrenkörper scheinbar abstützte. Durch die primär 
rechtsufrige Bresche kam es zu einer Teilentleerung des Stauraumes mit 
folgender Absenkung des Wasserspiegels, wodurch der linksufrige Güterweg 
nicht überflutet wurde. Die Breschenentwicklung erfolgte deshalb nicht 
plötzlich, sondern erstreckte sich über eine gewisse Zeitdauer, die mit maximal 
3 Minuten eingegrenzt wird. Zur Überprüfung dieser Annahmen werden deshalb 
Varianten mit unterschiedlicher Bruchdauer simuliert. Bei der 
Gegenüberstellung der Ergebnisse der Simulationen für den Abschnitt 1 zeigt 
sich der dominierende Einfluss der gewählten Bruchdauer. Errechnet sich unter 
der Annahme eines plötzlichen Bruches ein Maximalabfluss von 352 m³/s, so 
reduziert sich dieser Wert auf rund 157 m³/s bei einer Bruchdauer von 3 
Minuten. 
Deshalb müssen die Simulationsergebnisse vor einer weiteren Verwendung 
einer Plausibilitätskontrolle unterzogen werden. Gewählt wurde dazu das Profil 
5 aus dem zweiten Simulationsabschnitt. 
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Abbildung 4: Abschnitt 1, Q Bruch; Abflussganglinien der Varianten 
Die dokumentierte Anschlaglinie auf Höhenkote 641,0 wird bei einem Abfluss 
von 352 m³/s um 1,7 Meter überschritten. Somit scheint die Hypothese bestätigt, 
dass der Bruch nicht plötzlich erfolgte. Der Abfluss der Hec-Ras Variante 1 
(Bruchdauer 1 min) ergibt eine Anschlaglinie, die etwas über der 
dokumentierten Höhenkote liegt. Der Abfluss aus der Hec-Ras Variante 3 
(Bruchdauer 3 min) resultiert in einer zu niedrig liegenden Anschlaglinie. Am 
besten stimmt die Hec-Ras Variante 2 und FLDWAV mit jeweils 2 Minuten 
Bruchdauer mit der aufgenommenen Situation am Profil 5 überein. Deshalb wird 
die Abflussganglinie der Hec-Ras Variante mit einer zweiminütigen Bruchdauer, 
die in etwa 4 mal so groß ist wie die Variante ohne Sperrenbruch, für die weitere 
Simulation (Input Abschnitt 2) verwendet.  
6.2 Ergebnis Abschnitt 2 
In diesem Abschnitt trifft die Hochwasserwelle des Waldbachgrabens 
(Gebrochene Sperre) auf die Abflusswelle des Hauptbaches (Fischbach). Die 
Stelle befindet sich ca. 130 m bachabwärts der gebrochenen Sperre. Durch die 
topographische Situation dieses Abschnittes einerseits und das spätere Eintreffen 
der Abflussspitze aus dem Fischbach andererseits, ergibt sich ein maximaler 
Zufluß für den Abschnitt 3 von ca. 97 m³/s für Q Natur und von 190 m³/s bis 
200 m³/s je nach Modell für Q Bruch. Der Sperrenbruch wirkt sich im Bereich 
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unterhalb der Mündung des Waldbachgrabens mit einer Verdoppelung des 
Abflusses aus. 
6.3 Ergebnis Abschnitt 3 
In der Fließstrecke von hm 53,1 bis zum Beginn des Siedlungsgebietes (hm 
38,1) wird der Abfluss durch zwei Rückhaltebecken (Sperre hm 47,41 mit ca. 
4.200 m³ und Sperre hm 41,16 mit ca. 73.000 m³ Fassungsvermögen im 
gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraum) gedämpft. Die Hochwasserwelle 
durch den Sperrenbruch trifft gerinneabwärts auf das noch nicht völlig 
eingestaute Rückhaltebecken (hm 41,16), sodass der Breschenabfluss fast zur 
Gänze im gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraum retendiert wird. In beiden 
Szenarien erfolgt der Abfluss zusätzlich über die Flügel und im Szenario 
(Q Bruch) über die Zufahrtsstrasse nach Frenkenberg. Das 
Hochwasserrückhaltebecken gibt im Szenario Q Natur rund 101 m³/s an das 
unterliegende Gerinne ab, im Szenario Q Bruch sind es rund 102 m³/s bis 
106 m³/s je nach Modell. Den Beginn des Siedlungsgebietes (hm 38,1) erreichen 
deshalb im Szenario Q Natur rund 101 m³/s und im Szenario Q Bruch zwischen 
102 m³/s und 106 m³/s. Der Einfluss des Sperrenbruchs auf die Abflussspitze am 
Beginn des Siedlungsgebietes kann daher als äußerst gering eingestuft werden. 
7 Schlußfolgerungen 
Ein Niederschlagsereignis, welches in seiner Größenordnung weit über dem 
zugrunde gelegten Bemessungsereignis liegt, führt in weiterer Folge zu einem 
Hochwasserereignis, bei dem die technischen Schutzbauten an die Grenzen ihrer 
Leistungsfähigkeit stoßen. Wie dieses Beispiel zeigt, müssen für den Fall 
extremer Niederschlagsereignisse, die bisherigen Kenndaten neu überdacht 
werden. So liegen die schon für sehr hoch angesehenen Starkregenkriterien nach 
LORENZ & SKODA (2000) unter den tatsächlich aufgetretenen 
Niederschlagsintensitäten. Der errechnete Abflussbeiwert im Niederschlags-
Abfluss-Modell war zum Beispiel doppelt so hoch, wie ursprünglich im 
Verbauungsprojekt angenommen und damals den Stand der Technik darstellte. 
Angesichts dieser Tatsache stellen vor allem die älteren Schutzbauten ein Risiko 
dar, welches in die Risikoanalyse nicht mit einbezogen werden kann. 
Problematisch ist jene Tatsache, dass über die tatsächliche Lebensdauer der 
Bauwerke und die damit verbundenen statischen Eigenschaften zuwenig bekannt 
ist. Die Einbeziehung des Worst-Case Szenarios „Versagen von Sperrenbauten“ 
in die Risikoanalyse ist sehr problematisch, da die dazu notwendigen Parameter 
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nicht exakt bestimmt werden können und wenn doch, mit großen Unsicherheiten 
behaftet sind. Die  große Schwankungsbreite der Ergebnisse der gewählten 
Bruchvarianten (1- bi 3 min) zeigt dies nur anhand eines Parameters sehr 
deutlich.  
Sinnvoll wäre, angesichts dieser Entwicklung, die Bemessungsvorgaben neu zu 
überdenken und den sich ändernden Umwelt- und Rahmenbedingungen laufend 
anzupassen. 
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 River levee overtopping –                                           
the part of floodplain risk analysis 
Jaromir Riha, Pavel Golik 
 
When dealing with floodplain risk analysis, the probability of a potential loss has 
to be assessed. One of the partial problems is to estimate the probability of river 
overbanking, or, as the case may be, overtopping of river levees protecting urban 
areas along the rivers. The probability is evaluated as a joint probability 
consisting of partial probabilities of individual events along an event tree when all 
substantial uncertainties are included. Those are the uncertainty in flood 
frequency estimate and the uncertainties in model input variables (channel 
geometry, roughness coefficient, etc.) and the mathematical model itself (e.g. 1D 
approach, numerical scheme). 
In the paper, the conceptual qualitative model for river levee overtopping 
probability estimate is proposed and expressed using the event tree. The 
methodology of a quantitative model is proposed, and some concepts of the 
probability estimate of individual events and uncertainties are presented. The 
conclusions have general meaning and can be applied in a detailed floodplain risk 
analysis. 
Keywords: risk analysis, flood, levee overtopping, probabilistic assessment 
1 Introduction  
The part of the floodplain risk analysis is the probabilistic quantification of 
selected flood scenarios resulting in the damages and potential losses at the 
floodplain. The danger is initiated by overbank flow which in case of river 
levees can in addition make levee failure with disastrous consequences and 
considerable losses. However the methodology described in the paper could be 
applied also in case of overbank flow with no levees. 
In this work, the scenario assessed is the levee overtopping. The probability   
(1)  )QQ(P c>  
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that the given discharge Q is higher than the channel capacity Qc is estimated for 
simplified river reach.  
Basically, the probability of levee crest overtopping can be found by several 
methods, namely by: 
• statistical analysis of levees overtopped during extreme flood events; 
• statistical modelling of levee overtopping; 
• expert’s opinion.  
In this paper the method based on comparing probability density functions of 
“load” and “strenght” [Rao 1992] is shown. Such probability is expressed by the 
probability density function (PDF). In this paper the PDF of load and strenght is 
substituted by PDF of the discharge and the channel capacity. 
The probability P of the river levee overtopping at the selected river reach is 
estimated by the statistical modelling, based on random sampling of input 
parameters and of the set of deterministic open channel hydraulic calculations. 
The set of resulting values in terms of discharges is statistically evaluated and 
the PDF of the river channel capacity is computed and compared with the PDF 
of capacity discharge. The concept of the procedure is shown in Fig. 1.  
FLOOD AND ITS PROBABILITY
DISCHARGE (Q) CHANNEL CAPACITY (Q )C
DETERMINISTIC COMPUTATION
INPUT PARAMETRS  AND THEIR
UNCERTAINTIES
P(Q > Q )C
 
Figure 1: The basic idea of computation of the probalility of river levee 
overtopping    
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2  The method of solution 
The method consists of the following steps:  
• Firstly, the probability density functions of input variables are determined. 
The input variables are hydrologic data (flood discharge) and hydraulic input 
parameters (roughness coefficient, energy and momentum coefficients and 
channel geometry, respectively). 
• Input parameters for channel capacity computation are generated as random 
variables by Monte Carlo method. 
• Hydraulic deterministic simulations are carried out using the sets of 
generated parameters. The number of computations is 500. 
• Statistical evaluation of the set of results. 
The overall scheme of the method is shown in the Fig. 2. 
UNCERTAINTES
Q n A O
GENERATOR + PROBABILITY DISTRIBUTION FUNCTIONS
Q
n A O
i
i i i
DETERMINISTIC SIMULATION
QCi
Q,Q C(Q) (Q  )C
p(Q),p(Q  )C
PROBABILITY OF THE RIVER LEVEE OVERTOPPING
PROBABILTY DENSITY
PROBABILTY DENSITY 
FUNCTION OF THE 
CHANNEL CAPACITY
FUNCTION OF DISCHARGE
 
Figure 2: The basic scheme of computation of river levee overtopping 
probability 
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3 Evaluation of uncertainties in computation 
3.1 Uncertainties in hydrologic data 
When evaluating hydrological data it is necessary to define the probability of 
occurrence of defined discharge during the time interval T. The probability is 
given by its N-year frequency, by the length of an interval T and by the 
uncertainty in N-year flood discharge estimate. The probability PN,T of the 
occurrence of the flood peak is given by the equation (2). 
 
 
 
 
In accordance with Guide to Hydrological Practices (1995) the equation (2) 
gives the probability that the 100-year flood occurs in 50-year interval equal 
0.393. 
Additional uncertainty is caused by the short time of hydrological data 
observation, low density of gauging stations and by other phenomena. 
According the Czech national standard CSN 75 14 00 (1990), this uncertainty is 
evaluated by the standard error. The example of the standard error estimate is 
shown in Tab. 1. Graphical expression of the concept is shown in the Fig. 3. The 
effect of the uncertainty mentioned was not considered in this paper. 
Table 1 Approximate values of standard error of hydrologic data according 
CSN 75 14 00. 
(2)     
N
T
TN eP
−−= 1,  
Rank of reliability of 
hydrological data [%] Hydrological data 
I II III IV 
N-year discharge Q1 –Q10 10 20 30 40 
N-year discharge Q20 –Q100 15 30 40 60 
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QN
N
QN
3
Q [m /s]
N [years]
 
Figure 3: Graphical interpretation of the uncertainty in N-year discharge 
estimate 
3.2 Uncertainty of geometric data 
The topology and geometry of open channel is described by the set of cross 
sections. In case of sparsely surveyed cross sections, it is necessary to 
interpolate additional profiles using computation code procedures (e.g. HEC-
RAS 2001). Generally used method is linear interpolation. The uncertainty of 
geometric data can be then expressed using the difference between interpolated 
profiles and really surveyed more dense set of cross sections in the river reach of 
interest. In this paper, the statistical evaluation of river geometry uncertainties is 
carried out using surveyed and interpolated cross sections at the treated Svitava 
river (see Fig. 4). 
3.3 Uncertainty of the roughness coefficient n 
The estimate of the uncertainty was based on the evaluation of the set of experts´ 
opinion on the roughness coefficient of 12 river channels (Koutkova, H. 2003). 
The results were statistically evaluated. Results of the study for the Svitava river 
are described in chapter 4. 
3.4 Uncertainties of mathematical and numerical model 
Uncertainties of mathematical and numerical model are caused especially by the 
1D approximation, and by the accepted simplifications and by the numerical 
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accuracy given by the numerical scheme applied. These uncertainties were not 
assumed in the study. 
4 Case study  
For the study the reach of the Svitava river in Brno city urban area was chosen, 
river stationing from km 4.836 to km 5.175. The Svitava river is treated and the 
cross section can be assumed to be simple trapezoid (See Fig. 4.). 
 
Figure 4: Svitava river, km 4.836 – 5.175. 
Roughness coefficient n 
The investigation of probability density function of roughness coefficient n was 
described in chap. 4.3. Koutkova, H. (2003) showed that the roughness 
coefficient for the Svitava river can be approximated the Pearson I probability 
distribution function (see Fig. 5). Distribution function was found by the 
numerical integration of PDF. For Monte Carlo simulation (Fabian, F. 1998) the 
semi-linear substitution function was used.  
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Figure 5: Approximation of roughness coefficient probability density 
function by the Pearson I distribution. 
 
Wetted perimeter O and the area A of cross section  
To describe uncertainties in O and A the detailed measurement of 35 cross 
sections at the Svitava river in selected reach was carried out. For statistical 
analysis and Monte Carlo simulations, the uniform probability density 
distribution of both input parameters was assumed. 
Monte Carlo simulation 
The first step of the solution was the random sampling by the Monte Carlo 
method. The set of the model input parameters (n, O, A) was generated using 
pseudorandom number generator, channel slope J was assumed deterministically 
by its constant (average) value. The channel capacity was determined by 1D 
deterministic hydraulic calculation using uniform steady state approximation of 
the open channel flow. The resulting set of channel capacity discharges was 
statistically analysed and the empirical distribution function was derived. 
For the statistical simulation of the channel (hydrological) discharge the formula 
(2) was used. The length of time interval T was assumed as 50 years (estimated 
service life period of levees), the values of N-year discharges were taken from 
Gimun, V., Knap, R., Blazek, J. (2002) (See Tab. 2). The number of simulations 
was 500. In the Fig. 6 empiric distribution functions are shown, the left curve 
shows the hydrological discharge, the right one the channel capacity, 
respectively.  
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Table 2 The values of N-years discharges 
N-year frequency 
[years] 
1 2 5 10 50 100 
Discharge [m3/s] 40 57 86 106 157 181 
 
0.00
0.20
0.40
0.60
0.80
1.00
50.00 150.00 250.00 350.00 450.00
DISCHARGE
CHANNEL
CAPACITY
 
Figure 6: Empiric distribution functions for the discharge and channel 
capacity 
The distribution functions were approximated by the polynomials of the 6th 
order and derived to get the resulting probability density functions. The 
probability of the river levee overtopping was evaluated by the numerical 
integration of the intersection of surfaces below corresponding probability 
density functions. The probability of the river levee overtopping during the time 
period T = 50 years for the selected the Svitava river reach was found as P(Q > 
Qc )= 0.338. 
The probability density functions of the discharge and channel capacity are 
shown in the Fig. 7. The striped part of the diagram defines the probability of 
the river levee overtopping. 
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PDF OF THE CHANNEL CAPACITY - Q
PDF OF THE DISCHARGE - Q
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C
Q,QC
p(Q), p(Q )C
 
Figure 7: Probability density functions of the discharge and channel 
capacity.  
5 Conclusions 
The simplified case study showed, that the probability of the overtopping of the 
levee along the selected the Svitava river reach during the time period T = 50 
years can be estimated as P(Q > QC )= 0.34. The accuracy of the study results 
was affected by the method used, accepted simplifications and the accuracy level 
of input data.  
Further research will be focused on the more sophisticated and more efficient 
method of statistical modelling (e.g. Latin Hypercube Sampling) and more 
general hydraulic model (non-uniform, unsteady). Finally, we intend to compare 
results obtained with other methods for the river levee overtopping probability 
estimate (e.g. statistical analysis of levees overtopped during extreme flood 
events or experts´ opinion assessment). 
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6 List of used variables and shortcuts 
Symbol Unit Description Symbol Unit Description 
A m2 Area of cross section Q m3/s Discharge 
J  Slope of the channel QC m
3/s Channel capacity
n  Roughness coefficient PN,T  
Probability of the 
flood peak 
N years Flood frequency  T years Time interval 
O m Wetted perimeter    
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Numerische Simulation der Flutwellenausbreitung 
im Risk Assessment Verfahren für Stauanlagen 
Maren Harms, Nils Peter Huber, Jürgen Köngeter 
 
Gemäß der neuen DIN 19700 soll das verbleibende Risiko für die Talsperrensi-
cherheit in Folge einer Überschreitung des BHQ2 bewertet werden. Ein solches 
hydrologisches Extremereignis kann zum Versagen einer Stauanlage führen. In 
diesem Beitrag soll zum Einen die numerische Simulation der Flutwellenausbrei-
tung vorgestellt werden. Zum Anderen wird die Einbindung der erhaltenen Er-
gebnisse in die Bestimmung des von einer Stauanlage ausgehenden Risikos im 
Risk Assessment Verfahren aufgezeigt. 
Dammbruch, 2D Strömungssimulation, Risk Assessment für Stauanlagen 
1 Einleitung 
In der Vergangenheit haben hohe Standards in der Bemessung sowie im Betrieb 
von Stauanlagen zu einer Sicherheitsorientierung in der Gesellschaft geführt. 
Die letzten Hochwasserereignisse mit hohen Schäden für Menschen, Wirtschaft 
und Natur bewirken nun eine Veränderung dieses Standpunktes hin zu einer  
risikoorientierten Sichtweise. Dies schlägt sich unter anderem in der neuen DIN 
19700 nieder. Hierin wird gefordert, „das verbleibende Risiko für die Talsper-
rensicherheit in Folge Überschreitung von BHQ2 [...] - erforderlichenfalls unter 
Beachtung von PMF – zu bewerten und notwendigenfalls durch technische 
und/oder organisatorische Maßnahmen ausreichend zu vermindern.“ (DIN 
19700-11 2001). Am Institut für Wasserbau und Wasserwirtschaft (IWW) der 
RWTH Aachen wird, basierend auf den Forderungen der DIN 19700, ein Risk 
Assessment Verfahren für deutsche Stauanlagen entwickelt. Da in Folge der Ü-
berschreitung des BHQ2 ein Versagen der Stauanlage hervorgerufen werden 
kann, dient die Simulation der initiierten Flutwelle zur Bestimmung von Über-
flutungstiefen, Strömungsgeschwindigkeiten sowie der räumlichen und zeitli-
chen Ausbreitung des Wassers. Damit sind wesentliche Eingangsparameter für 
das Risk Assessment Verfahren gegeben. 
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2 Numerische Strömungssimulation 
2.1 Die tiefengemittelten Flachwassergleichungen 
Die im Versagensfall einer Stauanlage initiierte Flutwelle ist aufgrund der Ent-
leerung des Staubeckens durch eine stark instationäre Strömung charakterisiert. 
Zusätzlich werden durch die Ausbreitung des Wassers auf trockener Sohle mit 
häufig auftretenden Fließwechseln sowohl an die mathematische Beschreibung 
der Strömung als auch an deren numerische Lösung hohe Ansprüche gestellt. 
Zur mathematischen Beschreibung werden im Allgemeinen die Flachwasser-
gleichungen herangezogen. Aufgrund der vorab unbekannten Fließwege der 
Flutwelle sowie der Ausbreitung in Ebenen wird dem Stand der Forschung ent-
sprechend die zweidimensionale Betrachtungsweise gewählt. Die zweidimensi-
onalen Flachwassergleichungen lassen sich unter Anwendung verschiedener 
Annahmen und Vereinfachungen aus den dreidimensionalen Navier-Stokes-
Gleichungen ableiten. Ausgehend von einer geringen Geschwindigkeitskompo-
nente in vertikaler Richtung werden ihre konvektiven Terme in der Impulsbilanz 
vernachlässigt. Die Impulsgleichung in der Vertikalen kann damit auf die hydro-
statische Druckbedingung reduziert werden. Wird der Einfluss der z-Kompo-
nente der Geschwindigkeit auch in den übrigen Gleichungen vernachlässigt und 
die Dichte als konstant angenommen, können die Flachwassergleichungen wei-
ter vereinfacht werden. Durch eine Integration der Gleichungen über die Ab-
flusstiefe erhält man die zweidimensional tiefengemittelten Flachwasserglei-
chungen (Beffa, 1994; Schwanenberg, 2003): 
 
 
mit h = Fließtiefe, z = Sohlhöhe, g = Erdbeschleunigung, βij (= 1) = Impulskor-
rekturterm, u  und v  den tiefengemittelten Geschwindigkeiten in x- und y-
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Richtung und den Quellentermen zur Berücksichtigung der Neigung und Sohl-
reibung S0x,y und Sfx,y.  
Die bei der Herleitung getroffenen Annahmen beeinflussen die Anwendbarkeit 
der Gleichungen für unterschiedliche Strömungen. Aus diesem Grund gilt es, die 
Auswirkungen der Flachwasseridealisierung zu berücksichtigen, um die An-
wendbarkeit der Gleichungen für die Dammbruchströmung beurteilen zu kön-
nen. 
Die Annahme hydrostatischen Drucks entspricht besonders in der Initialphase 
des Dammbruchs mit einer hohen Geschwindigkeitskomponente in vertikaler 
Richtung nicht den Verhältnissen in der Natur. Sowohl aus numerischen als 
auch aus physikalischen Untersuchungen wird deutlich, dass die vertikale Ge-
schwindigkeitskomponente für eine kurze Zeitspanne nach dem Dammbruch 
nicht vernachlässigbar klein ist. Nach Ausbildung der Flutwelle allerdings ist die 
Annahme hydrostatischen Drucks weitestgehend gerechtfertigt (Mohapatra et 
al., 1999; Stansby et al., 1998). 
Da proportional zur Sohlneigung eines Gerinnes vertikale Geschwindigkeiten 
auftreten, ergibt sich aus der Annahme hydrostatischen Drucks die Bedingung 
einer geringen Sohlneigung. Als ein Grenzwert wird in der Literatur beispiels-
weise ein Gefälle von 1:10 angegeben (DVWK, 1999). Es ist im Einzelnen zu 
prüfen, in wie weit diese Bedingung von der Topographie im Unterwasser der 
Talsperre erfüllt wird. Jedoch muss berücksichtigt werden, dass lediglich die 
Sohlneigung in Hauptströmungsrichtung begrenzt sein sollte, da Sohlneigungen 
senkrecht zur Fließrichtung keine vertikalen Geschwindigkeiten induzieren. 
Während die Neigung der Seitenhänge senkrecht zur Flussachse häufig groß ist, 
entspricht die Hauptströmungsrichtung meist dem Flussbett mit einem geringen 
Sohlgefälle. 
Eine weitere Vereinfachung stellt die Annahme einer konstanten Dichte des Flu-
ids dar. Die Beeinflussung der Dichte durch Lufteintrag an der Oberfläche und 
suspendierte Sedimente aus dem Stauraum an der Sohle wird vernachlässigt. Die 
Anwendung der Flachwassergleichungen ist somit auf Strömungen beschränkt, 
bei denen diese Phänomene eine untergeordnete Rolle spielen. 
Zudem ist es notwendig, eine Geschwindigkeitsverteilung über die Fließtiefe 
anzunehmen. Für die meisten Anwendungsfälle wird eine konstante oder loga-
rithmische Geschwindigkeitsverteilung angesetzt. Die Dammbruchströmung 
weist dabei eher eine logarithmischen Geschwindigkeitsverteilung auf, die auch 
für raue Gerinne angesetzt wird. Allerdings konnte in einer Sensitivitätsanalyse 
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gezeigt werden, dass der Einfluss dieses Parameters auf die Flutwellensimula-
tion vernachlässigbar ist (Schwanenberg, 2003). 
Zusammenfassend wird gefolgert, dass die numerische Simulation der Flutwel-
lenausbreitung mit den diskutierten Einschränkungen auf Basis der Flachwas-
seridealisierung durchgeführt werden kann. 
2.2 Numerische Methode 
Am IWW der RWTH Aachen wurde ein Programm zur numerischen Lösung der 
Flachwassergleichungen entwickelt, das speziell für die Berechnung stark insta-
tionärer und transkritischer Strömungen geeignet ist. Dieses Programm basiert 
auf einer Discontinuous-Galerkin-Finite-Elemente-Methode für die räumliche 
Diskretisierung und einer expliziten Runge-Kutta-Methode für die zeitliche In-
tegration. Bei Vernachlässigung der viskosen Terme gewährleistet ein soge-
nannter Limiter Stabilität an Schockfronten. Das Verfahren ermöglicht einen 
einfachen Umgang mit Randbedingungen und Quelltermen. Aufgrund der räum-
lichen Diskretisierung mittels eines unstrukturierten Dreiecksnetzes können 
komplizierte, natürliche Geometrien einfach abgebildet werden. Zudem ermög-
licht die diskontinuierliche räumliche Diskretisierung eine bessere Abbildung 
von Diskontinuitäten in der Strömung, wie zum Beispiel Wechselsprüngen. Der 
Hauptvorteil der Methode gegenüber kontinuierlichen Finite-Elemente-Metho-
den ist die Reduktion des Gleichungssystems durch der Anwendung orthogona-
ler Ansatzfunktionen. Aus diesem Grund ist das Verfahren für die Anwendung 
auf Dammbruchströmungen rechentechnisch sehr effizient. Die Verifikation des 
Verfahrens wurde anhand von analytischen Testbeispielen, sowie einem Natur-
ereignis, dem Dammbruch von Malpasset, durchgeführt (Schwanenberg, 2003; 
Schwanenberg & Harms, 2002). 
3 Durchführung der Dammbruchsimulation 
3.1 Annahmen und Randbedingungen 
Das beschriebene Simulationsprogramm wird zur Berechnung von Dammbruch-
strömungen eingesetzt. Dazu sind weitere Annahmen und Randbedingungen 
festzulegen, die teilweise stark vom Untersuchungsgebiet sowie der vorhande-
nen Datenlage abhängig sind. 
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Basis der Simulation ist ein digitales Geländemodell. Aufgrund der zweidimen-
sionalen Betrachtungsweise werden mehrere mögliche Fließwege der Flutwelle 
sowie die Durchströmung von Seitentälern automatisch berücksichtigt. Liegt 
ebenfalls ein digitales Geländemodell des Stauraums vor, wird die entstehende 
Sunkwelle und die Entleerung des bis zum maximalen Stauziel gefüllten Stau-
raums berechnet. Als Randbedingung wird in diesem Fall von einem plötzlichen 
Bruch des gesamten Absperrbauwerks ausgegangen, was einem Worst-Case-
Szenario entspricht. Alternativ kann die aus der Betrachtung einer Breschenbil-
dung entwickelte Ganglinie als oberwasserseitige Randbedingung angesetzt wer-
den. Die Ausbreitung der Flutwelle wird für beide Fälle auf trockener Sohle be-
rechnet. Als unterwasserseitige Randbedingung wird ein freies Auslaufen der 
Welle angenommen. 
In den Flachwassergleichungen werden die Verluste infolge der Bodenreibung 
über den Manningbeiwert n berücksichtigt. Sensitivitätsanalysen bezüglich die-
ses Parameters ergeben eine bedeutende Beeinflussung der Flutwellengeschwin-
digkeit (Schwanenberg & Harms, 2002). Der Gebrauch des Manningbeiweirtes 
n zur Berücksichtigung der Rauheitseinflüsse bringt zwei problematische As-
pekte mit sich. Zum einen beruht der Ansatz auf einem empirischen Gesetz, dass 
für stationäre, gleichförmige Strömung hergeleitet wurde. Außerdem werden im 
Fall eines Dammbruchs Gebiete überströmt, für deren Sohlbeschaffenheit kaum 
Tabellenwerte des Beiwertes vorliegen. Der Berücksichtigung der Rauheit 
kommt somit insgesamt eine hohe Bedeutung und gleichzeitig eine Unsicherheit 
in der Wahl geeigneter Werte zu. 
Zudem ergeben sich für die Berücksichtigung der Reibungsverluste bezüglich 
der räumlichen Verteilung im gesamten Untersuchungsgebiet zwei Möglichkei-
ten. Zum einen kann ein einheitlicher Manningbeiwert für das gesamte Gebiet 
festgelegt werden. Die andere Möglichkeit ist die Unterteilung des Gebiets in 
unterschiedliche Materialbereiche. 
3.2 Ergebnisse der Simulation 
Die Rurtalsperre des Wasserverbandes Eifel-Rur (WVER) dient im Folgenden 
als hypothetisches Anwendungsbeispiel für eine Flutwellensimulation mit der 
Annahme des plötzlichen und vollständigen Staudammbruchs. Der Ansatz eines 
konstanten Rauheitsbeiwertes wird hier mit der Berücksichtigung unterschiedli-
cher Materialbereiche verglichen. Dazu wird in einer Simulation ein einheitli-
cher Wert für das gesamte Gebiet festgelegt. Demgegenüber wird das gefährdete 
Gebiet im Unterwasser der Talsperre in der zweiten Simulation in Zonen unter-
schiedlichen Materials aufgeteilt (Abbildung 1).  
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Abbildung 1: Einteilung des Untersuchungsgebiets in Materialbereiche, weiße Flächen 
umfassen Acker, Wiesen u.ä. (Ausschnitt unmittelbar unterhalb des Damms) 
 
 
Abbildung 2: Strömungsgeschwindigkeit bei Ansatz eines einheitlichen Manningbeiwer-
tes A und bei Berücksichtigung unterschiedlicher Materialbereiche B (Aus-
schnitt ca. 25 km stromabwärts) 
A B
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Entsprechend des vorliegenden Untergrunds werden die Beiwerte aus Bollrich 
(1996), DVWK-Schriftenreihe (1990) und auf Basis der Empfehlungen der 
CADAM – Initiative (2000) gewählt. 
Durch die Berücksichtigung der unterschiedlichen Rauheiten ergibt sich beson-
dere für bebaute Gebiete eine Verbesserung der Abbildungsgüte. Aufgrund des 
sehr hohen Rauheitsbeiwertes in Ortslagen wird die Strömungsgeschwindigkeit 
in diesem Bereich verringert. Dies führt zu einer Umlenkung der Flutwelle in 
Bereiche mit geringerer Rauheit (Abbildung 2). Bei Ansatz eines konstanten 
Reibungsbeiwertes im gesamten Untersuchungsgebiet kann dies nicht widerge-
geben werden. 
Da im Rahmen der Risikoanalyse ein direkter Zusammenhang zwischen der auf-
tretenden Fließgeschwindigkeit und dem potentiellen Schaden besteht, wird 
deutlich, dass insbesondere bei Nutzung der Simulationsergebnisse in der Scha-
denspotentialanalyse eine Unterteilung in Materialbereiche sinnvoll ist. 
Insgesamt von großer Bedeutung für die Gefährdungsanalyse ist die Identifika-
tion der Überflutungsflächen. In Abbildung 3 sind die maximalen Fließtiefen 
dargestellt, die bei diesem Worst-Case-Scenario innerhalb des Simulationszeit-
raums im Unterwasser der Talsperre auftreten. Die Flutwelle breitet sich inner-
halb von vier Stunden nach dem Versagen des 68 m hohen Absperrbauwerks um 
mehr als 35 km ins gefährdete Gebiet aus. Zunächst folgt die Strömung dem en-
gen Talverlauf bis die Flutwelle in der Ebene an Höhe verliert. In den ersten 
Kurven unterhalb des Damms, in denen Fließgeschwindigkeiten von 10 - 15 m/s 
auftreten, werden Fließtiefen von über 20 m berechnet. In der Ebene breitet sich 
die Strömung anschließend bis zu 1 km jeweils zum rechten und linken Ufer des 
Flussbettes aus. Die größte Stadt im Unterwasser mit ca. 50.000 Einwohnern 
wird nach 2,5 h von der Flutwelle erreicht. 
4 Einbindung in das Risk Assessment Verfahren 
4.1 Risk Assessment Verfahren für Stauanlagen 
Die Risikobetrachtung einer Stauanlage wird in dem am IWW entwickelten Ver-
fahren in die drei Schritte Risikoanalyse, Risk Assessment und Risikomanage-
ment aufgeteilt. Das Diagramm in Abbildung 4 gibt einen Überblick zum Ablauf 
des Verfahrens. 
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Abbildung 3: Überflutungsfläche infolge des hypothetischen Bruchs der Rurtalsperre 
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Abbildung 4: Ablaufdiagramm für das Risk Assessment Verfahren 
Im Rahmen der Risikoanalyse werden Gefährdungen wasserbaulicher Anlagen 
sowie daraus folgende Versagensmechanismen betrachtet. Als Grundlage zur 
Ermittlung von Versagenswahrscheinlichkeiten sind hierbei, aus ingenieurtech-
nischem Sachverstand heraus, bauwerkstypische oder individuelle Versagens-
abläufe zu identifizieren. Ziel der Risikoanalyse ist die Bestimmung des beste-
henden Risikos, als Produkt von Eintrittswahrscheinlichkeit und potentiellem 
Schaden. 
Aufbauend auf den Ergebnissen der Risikoanalyse wird im Risk Assessment das 
von der Anlage ausgehende Risiko auf Akzeptanz geprüft. Grundlage dieser Be-
trachtung stellen Kriterien aus den Bereichen Soziologie, Ökologie und Öko-
nomie dar. Nicht akzeptierbare Risiken müssen durch Einsatz technischer oder 
organisatorischer Maßnahmen gemindert werden. Die Minderung kann einer-
seits auf Seiten der Versagenswahrscheinlichkeiten erfolgen oder andererseits 
durch Verringerung des potentiellen Schadens erreicht werden. Dieser Vorgang 
ist iterativ. Risikomindernde Maßnahmen und das Restrisiko sind abschließend 
zu bewerten. 
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Im Risikomanagement sind die im Rahmen des Risk Assessments gefundenen 
Maßnahmen zur Minderung des Risikos umzusetzen. Das Restrisiko sollte dabei 
Eingang in die gesamte Sicherheitsphilosophie für die Stauanlage und die Ge-
währleistung der Funktionsfähigkeit finden. Die Beibehaltung des erreichten 
Restrisikoniveaus ist zu sichern. Regelmäßige Kontrollen der Eingangsparame-
ter, die die Grundlage der Risikoanalyse und des Risk Assessments bilden, sind 
unumgänglich. Gegebenenfalls können Risikobetrachtungen auf Grundlage neu-
er oder veränderter Randbedingungen erforderlich werden. 
4.2 Einbindung der Simulationsergebnisse 
Durch die Bereitstellung der Überflutungskarten für das Unterwasser der Stau-
anlagen kann im Rahmen der Risikoanalyse der gefährdete Bereich definiert 
werden. Besonders zur Bestimmung des Schadenspotentials werden die Ergeb-
nisse der Simulation benötigt. Dabei wird zunächst in Schäden infolge des hyd-
rostatischen Einstaus und Schäden infolge der hydrodynamischen Wirkung der 
Flutwelle unterschieden. Gemäß der RESCDAM – Studie und Untersuchungen 
innerhalb der Schweiz wird der Schaden in Bereichen, in denen die Fließge-
schwindigkeit kleiner als 2 m/s beträgt, in Abhängigkeit der Fließtiefe bestimmt 
(RESCDAM, 2001, BWW BRP BUWAL, 1997). Dabei kann in Deutschland auf 
das HOWAS – Programm für Hochwasserschäden an Flüssen zurückgegriffen 
werden (LfW Bayern, o.J.). Für Bereiche mit höherer Fließgeschwindigkeit wird 
entsprechend ein dynamischer Schadensfaktor eingeführt, der als Produkt aus 
Fließtiefe und Fließgeschwindigkeit in [m²/s] definiert ist. 
Abbildung 5 veranschaulicht die Bestimmung des Schadens in Abhängigkeit der 
Fließgeschwindigkeit und Fließtiefe für Gebäude. Unterhalb von 2 m/s sowie 
bei einem Schadensfaktor kleiner 3 m²/s treten Überschwemmungsschäden auf. 
Für Fließgeschwindigkeiten größer als 2 m/s ergibt sich nach einem Übergangs-
bereich ab einem Schadensfaktor von 7 m²/s für die betroffenen Gebäude ein 
Totalschaden. Abbildung 6 zeigt die Ergebnisse der Dammbruchsimulation für 
das Gebiet einer Gemeinde ca. 25 km unterhalb der Stauanlage, die nach 1,5 h 
von der Flutwelle erreicht wird. Vor allem außerhalb der bebauten Gebiete lie-
gen Fließgeschwindigkeiten größer als 2 m/s vor. Ergibt sich in diesem Bereich 
zusätzlich ein Wert des Schadensfaktors über 7 m²/s, so kann von einem Total-
schaden der Gebäude ausgegangen werden. Das Ergebnis des Anwendungsbei-
spiels verdeutlicht somit, dass besonders im Nahbereich des Flusses starke 
Schäden infolge der hydrodynamischen Kraft des Wassers auftreten. In Berei-
chen einer Fließgeschwindigkeit kleiner als 2 m/s, hier hauptsächlich innerhalb 
der Bebauung, treten aufgrund sehr hoher Fließtiefen ebenfalls starke Schädi-
gungen auf. 
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Abbildung 5: Bestimmung des potentiellen Schadens an Gebäuden mittels Schadensfaktor 
v*h (verändert nach RESCDAM, 2001) 
  
Abbildung 6: Unterscheidung von Schaden infolge von Einstau und infolge der dynami-
schen Einwirkung anhand der Fließgeschwindigkeit (A); Bestimmung des 
dynamischen Schadens anhand des Schadensfaktors (B) 
A B
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Im Rahmen des Risk Assessments dienen die berechnete räumliche und zeitliche 
Ausbreitung der Flutwelle und die damit bekannte Ankunftszeit zur Erarbeitung 
und Überprüfung von Risikominderungsmaßnahmen. Durch die Einbindung ei-
nes Evakuierungsplans in ein Notfallkonzept kann das von der Stauanlage aus-
gehende Risiko durch Verringerung des Schadenpotentials gemindert werden. 
Abbildung 7 zeigt ein Beispiel für einen Evakuierungsplan. 
 
Abbildung 7: Evakuierungsplan für den hypothetischen Fall des Stauanlagenversagens 
Neben diesen organisatorischen Maßnahmen ist der konstruktive Schutz beson-
ders hoher Schadenspotentiale ein Beispiel für eine technische Risikominde-
rungsmaßnahme. So wurde im gefährdeten Gebiet unterhalb einer anderen Stau-
anlage der Bau eines Dammes geplant, der die Durchströmung eines bebauten 
Seitentals verhindern sollte. Mit Hilfe der zweidimensionalen Strömungssimu-
lation wird deutlich, dass die Flutwelle durch diese Maßnahme in ein Tal mit 
geringerem Schadenspotential umgelenkt wird. 
Im letzten Schritt des Verfahrens, dem Risikomanagement, entspricht beispiels-
weise die Implementierung eines Notfallkonzepts in den Betrieb der Stauanlage 
mit Evakuierungsplänen für das gefährdete Gebiet der folgerichtigen Umsetzung 
der identifizierten risikomindernden Maßnahmen. 
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5 Fazit 
Unter Berücksichtigung der diskutierten Anwendungsgrenzen wird auf Basis der 
Flachwassergleichungen und ihrer Lösung mit Hilfe der effizienten Runge-
Kutta-Discontinuous-Galerkin-Methode ein geeignetes Analysewerkzeug zur 
Berechnung der Flutwellenausbreitung zur Verfügung gestellt. Aufgrund der 
unbekannten oder auch verzweigten Fließwege der Dammbruchwelle ist die 
zweidimensionale Betrachtungsweise der eindimensionalen Simulation überle-
gen. Insbesondere zur detaillierten Bestimmung des Schadenpotentials wird zu-
dem eine Unterteilung des Untersuchungsgebiet in Materialbereiche empfohlen. 
Die genaue Kenntnis der Überflutungsflächen sowie der Fließtiefen und Fließ-
geschwindigkeiten in zeitlicher und räumlicher Verteilung erlaubt eine erfolg-
reiche Einbindung der Ergebnisse zur Bestimmung, Minderung und Behandlung 
des von einer Stauanlage ausgehenden Risikos. Das entwickelte Risk Assess-
ment Verfahren beweist dabei seine Anwendbarkeit auf deutsche Talsperren und 
erlaubt aufgrund seines modularen Aufbaus die schlüssige Bearbeitung einzelner 
Aspekte des Risikos. 
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Untersuchung des Gewässerabschnittes  
 „Weißeritzknick“ am physikalischen Modell –                  
wie viel Restrisiko bleibt für Dresden? 
Uwe Müller, Eckehard Bielitz, Helmut Martin, Detlef Aigner 
 
Im August 2002 trat die Weißeritz im Stadtgebiet von Dresden an zwei Stellen 
über die Ufer und floss in die Innenstadt. Der Hauptbahnhof und die Prager Stras-
se wurden durch die Ausuferung der Weißeritz in Altplauen überflutet und die 
Friedrichstadt sowie Teile der Altstadt am sogenannten „Weißeritzknick“ an der 
Löbtauer Strasse. Hier wurde die Weißeritz 1893 aus der Innenstadt an den Hö-
henlinien entlang in ein neues Flussbett verlegt, um sie dann in Cotta unterhalb 
des Dresdener Hafens in die Elbe einzuleiten. Das Modell eines Abschnittes der 
Weißeritz, der „Weißeritzknick“, wurde im Hubert-Engels-Labor der Technischen 
Universität Dresden im Auftrag der Landestalsperrenverwaltung des Freistaates 
Sachsen aufgebaut und mit dem Ziel untersucht, ein HQ200 im Flussbett sicher ab-
zuführen.      
Schlagworte: Modellversuch, Hochwasser, Weißeritz, Hochwasserschutz 
1 Einleitung 
Das Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik der TU Dresden 
führte vom Juli 2003 bis zum Februar 2004 einen Modellversuch im Maßstab 
1:25 zur detaillierten Untersuchung des Gewässerabschnittes „Weißeritzknick“ 
im Stadtgebiet von Dresden  im Auftrag der Landestalsperrenverwaltung des 
Freistaates Sachsen (LTV) durch. Für die physikalische Modellierung wurde ein 
Gewässerabschnitt von 875 m zwischen der Freiberger Strasse und der Fröbel-
strasse im Hubert-Engels-Labor der Technischen Universität Dresden ausge-
wählt (Abbildung 1). Die Brücken der Freiberger-Strasse bildeten dabei die Ein-
laufrandbedingung und die Brücke der Fröbelstrasse die Auslaufrandbedingung. 
In Abstimmung mit dem Auftraggeber wurde als Zielstellung die Optimierung 
dieses kritischen Bereiches der Weißeritz zur Abführung eines HQ200 innerhalb 
des Flussbettes festgelegt. Die Untersuchungen erfolgten für 3 Grundvarianten 
mit zahlreichen Untervarianten. Das Ziel bestand darin, aus den zu untersuchen-
den Varianten eine Vorzugsvariante herauszuarbeiten und für diese Variante 
Gestaltungsvorschläge für den Weißeritzknick zu erarbeiten. 
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Abbildung 1 Auswahl des Modellgebietes (links: Stadtplan, rechts: Luftbild) 
2 Der Modellversuch 
Das Untersuchungsgebiet (Abbildung 1) wurde auf einer Länge von 35 m im 
Hubert-Engels-Labor aufgebaut (Abbildung 2). In Vorbereitung des Modellauf-
baus wurden die vorhandenen Vermessungsdaten ausgewertet. Es wurden Lage-
pläne und Querprofile von zwei Vermessungen vom April 2002 (1. Messung) 
und März 2003 (2. Messung) verglichen und analysiert. Gleichzeitig wurden 
Profiländerungen analysiert, die im Zuge von Sofortmaßnahmen zur Schadens-
beseitigung oder von Beräumungen des Profils nach dem Augusthochwasser 
2002 durchgeführt worden sind. Aus diesen Vermessungsdaten und aus Über-
fliegungsdaten und Luftbildaufnahmen, die für eine 2D−Simulation der Weiße-
ritz und ihrer Überschwemmungsgebiete im Stadtgebiet von Dresden am Institut 
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ausgewertet wurden, entstand das geometrisch ähnliche Modell der Weißeritz im 
Labor. Markante Unterschiede zu den Profilen vor dem Hochwasser waren Än-
derung des ursprünglichen Doppelprofils im Bereich des Emerich-Ambros-
Ufers, welches nach dem Hochwasser zu einem einfachen Trapezprofil umge-
wandelt wurde. Das Profil am Emerich-Ambros-Ufer wurde im Modell nach der 
neuen Vermessung 2003, als einfaches Trapezprofil modelliert. Das Grundmo-
dell und die Brücken wurden von der Modellbaufirma „Designprojekt Dresden“ 
angefertigt und aufgebaut. Die Wasserzuführung erfolgte über zwei Tauchpum-
pen, davon war eine frequenzgesteuert. In der Zuleitung befand sich ein MID 
zur Durchflussmessung. Das Wasser wurde in ein Zulaufbecken gepumpt und 
trat dann durch die drei Felder der Brücke Freiberger Strasse in das Modell ein.  
Die Brücke Fröbelstraße bildete den Auslauf des Modells. Dort wurde der be-
rechnete Wasserstand über ein verstellbares Überfallwehr eingestellt. Anschlie-
ßend floss das Wasser in den Rücklaufkanal zurück. Das am Weißeritzknick ü-
ber die Ufer laufende Wasser wurde in einer Rinne aufgefangen und konnte 
dann über eine Durchflussmessung im Rücklaufkanal erfasst werden. 
 
Abbildung 2 Modell „Weißeritzknick“ im Hubert-Engels-Labor 
Die Wasserstände im Modell wurden an 12 Positionen automatisch ermittelt. 
Die Messpunkte im Modell waren mit Standröhrchen verbunden, die von einem 
Ultraschallgeber automatisch abgetastet wurden.  
Die Geschwindigkeitsmessung erfolgte mit unterschiedlicher Messtechnik (Ult-
raschallsonde, Induktionssonde und Mikroflügel). Die Messwerte wurden in den 
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PC eingelesen und mit dem Programm LabView aufgezeichnet, verarbeitet und 
gespeichert. Zusätzlich wurden Fotos und Videos angefertigt. Die Kalibrierung 
des physikalischen Modells war erforderlich, um die Rauheiten im Modell so 
einzustellen, dass eine Nachbildung der Strömungsverhältnisse am Prototyp 
möglich wurde. Dazu wurden Berechnungen mit einem eindimensionalen nume-
rischen Modell (Mike 11) durchgeführt. Neben der Eichung des Modells wurden 
mit diesen Berechnungen die Randbedingungen des Wasserstandes am Ende des 
Modells in Abhängigkeit vom Durchfluss ermittelt (Abbildung 2). 
Zulaufrandbedingung Durchfluss am Modell 
Die für die Durchführung des Modellversuches festgelegten Abflusswerte wur-
den vom Auftraggeber vorgegeben. Zur Untersuchung der Situation vom August 
2002 (Ist-Zustand) war eine genauere Angabe des Maximalabflusses am Weiße-
ritzknick erforderlich. Das Ingenieurbüro BCE-Erfurt hatte im Rahmen der Er-
stellung des Hochwasserschutzkonzeptes Berechnungen zu möglichen Abflüs-
sen an den Brücken durchgeführt. Die Berechnungen für “bordvolles“ Gerinne 
ohne Druckabfluss im Bereich der Brücken ergaben an der Oederaner Str. 
355 m³/s, an der Freiberger Straße (1. Brücke) 450 m³/s und Freiberger Straße 
(2. Brücke) 425 m³/s. Das Büro schloss daraus, dass an der Oederaner Strasse 
ein Druckabfluss von mehr als 355 m³/s vorlag und zum Weißeritzknick weniger 
als 450 m³/s durch die Brücken an der Freiberger Strasse  abflossen.  
 
Abbildung 3   Situation vor der Brücke Freiberger zum Hochwasser 2002 
 
Wie Abbildung 3 zeigt, wurde die Dreifeldbrücke an der Freiberger Strasse nicht 
bordvoll durchströmt. Etwa 80 bis 90 cm waren am mittleren Durchlass noch 
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frei. Mit einer Überprüfung der in Abbildung 3 erkennbaren Sandsteine im First 
der Durchlässe konnte ein Wasserstand von etwa 120,9 müHN abgeschätzt wer-
den. Die Firsthöhe im mittleren Durchlass liegt bei 121,74 müHN, am rechten 
Durchlass ist sie 41 cm und am linken 19 cm geringer. Am Freibord ist erkenn-
bar, dass durch die Anströmung vor der Brücke die linke Seite mehr beauf-
schlagt wurde. Im mittleren Durchlass liegt die Sohle unter der Brücke um etwa 
einen Meter tiefer als in den äußeren Durchlässen.     
 
Abbildung 4 Zulaufbedingung Brücke Freiberger Strasse                    (Linie 
entspricht Hochwasserstand 2002) 
 
Für eine Überschlagsrechnung wurde Fließwechsel in den Durchlässen ange-
nommen, der im Modellversuch bestätigt werden konnte, so dass von relativ gu-
ter Genauigkeit der Berechnungen ausgegangen werden kann, da damit der 
Durchfluss nur vom Oberwasserstand abhängig ist. Für den aus Abbildung 3 
abgelesenen Wasserstand von 120,9 müHN ergab sich danach ein Durchfluss 
durch die Brücke von etwa 430 m3/s.   
 
Tabelle 1 Abflusswerte am Weißeritz-Pegel Dölzschen und Cotta 
 
Auslaufrandbedingung Wasserstand an der Fröbelstrasse 
Bezeichnung Natur Modell Modell Pegel Quelle
m
3
/s m
3
/s l/s
MQ 3,43 0,0011 1,10 Dölzschen
HQ10 133 0,0426 42,56 Cotta NA-Modell
HQ20 159 0,0509 50,88 Cotta
HQ50 194 0,0621 62,08 Cotta WASY-GmbH
HQ100 234 0,0749 74,88 Cotta
HQ200 263 0,0842 84,16 Cotta
HQModell 430 0,1376 137,60 Rechnung TU Dresden
EHQ 490 0,1568 156,80 NA-Modell WASY-GmbH
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Mit Hilfe einer eindimensionalen numerischen Simulation des Abschnittes der 
Weißeritz vom km 0,695 (kurz oberhalb der Raimundtstr.) bis zum km 3,292 
(kurz unterhalb der Öderaner-Str.) wurde das physikalische Modell kalibriert. 
Auf dieser etwa 2,6 km langen Strecke liegen insgesamt 41 Querprofile. Die 
Geometrie der Weißeritz wurde vereinfacht und es wurde das beräumte Profil 
verwendet. Die Rauheit wurde über die gesamte Strecke konstant angenommen. 
Die Berechnung erfolgte in erster Näherung stationär.  
Als Randbedingungen wurde die Grenztiefe, die sich am Querschnitt km 0,695 
wegen des Sohlabsturzes einstellt, und der Durchfluss am Zulauf zum Modell 
angenommen.  
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Abbildung 5 Wasserspiegellagen mit Mike 11  für verschiedene Durchflüsse 
und Rauheiten 
 
Die Ergebnisse der Berechnungen wurden in der ersten Phase mit den Wasser-
standswerten am Pegel Cotta (von der Staatlichen Umweltbetriebsgesellschaft) 
verglichen. Es stellte sich heraus, dass sie mit den Werten für einen KSt-Wert 
von 30 m1/3/s gut übereinstimmten. Allerdings musste berücksichtigt werden, 
dass die Pegelwerte auf Messungen vor dem Augusthochwasser beruhten, bei 
dem die Weißeritz in diesem Bereich noch als einseitiges Doppeltrapezprofil 
(Ablagerungen etwa 1 bis 1,5 m bei einer Ablagerungsbreite von etwa 6 bis 8 m 
mit starkem Bewuchs bzw. Verkrautung)  ausgebildet war. Diese Ablagerungen 
wurden im Sommer  2003 ausgebaggert und somit im physikalischen Modell 
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nicht berücksichtigt. Unter Berücksichtigung dieser Tatsache kann die heutige 
Rauheit der Weißeritz zwischen KSt=30 m
1/3/s und KSt=40 m
1/3/s angenommen 
werden.  
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Abbildung 6 Schlüsselkurven am Pegel Cotta, Pegelmessungen und Re-
chenwerte 
 
Veränderung der Rauheit im Modell 
Eine Umrechnung dieser beiden oben angegebenen Rauheiten auf der Grundlage 
des Froude-Modells lieferte die Modellrauheiten von kSt = 51 m
1/3/s (Kies) und 
von kSt = 61 m
1/3/s (für groben Beton). Die Übertragung auf der Grundlage der 
universellen Fließformel liefert wasserstandsabhängige Reibungsbeiwerte. Im 
Ergebnis dieser Betrachtungen wurde eine mit Kies beschichtete Folie erst teil-
weise und dann vollständig auf die Modellsohle aufgeklebt. Danach erfolgte ei-
ne Vergleichsmessung der Wasserstandswerte mit der 1D-Simulation für unter-
schiedliche Rauheiten. Es stellte sich eine gute Übereinstimmung der Wasser-
stände für eine Rauheit zwischen den Naturwerten von KSt = 30 m
1/3/s und 
KSt = 40 m
1/3/s mit der Modellrauheit Kies heraus.   
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3 Untersuchte Varianten 
Es wurden 3 Varianten mit insgesamt 12 Untervarianten für die Untersuchungen 
geplant. Jede dieser Variante wurde mit und ohne Einbauten (Brücken) unter-
sucht. Jede dieser Einstellungen wurde mit unterschiedlichen Durchflüssen bis 
zum maximal möglichen durchgeführt. Neben den Wasserstandsdaten wurden 
entlang des Fließweges die Geschwindigkeitswerte ermittelt und in der Krüm-
mung die Geschwindigkeitsverteilungen bestimmt.  
Variante1 - Ist-Zustand Hochwasser August 2002.  
Variante2 – Krümmungsveränderung, senkrechte Außen- und Innenwände, 
konstante Gerinnebreite, Einfeldbrücke ohne Querschnittseinengung.  
 
Abbildung 7 Weißeritzknick – Variante2 Einfeldbrücke 
Variante3 – weitere Krümmungsveränderung, Gerinneverbreiterung, senkrechte 
Mauer, alternativ senkrechte Leitwand, Zweifeldbrücke. 
 
Abbildung 8 Weißeritzknick – Variante3 Zweifeldbrücke 
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4 Ergebnisse und Schlussfolgerungen 
Bereits die visuellen Beobachtungen und die ersten Messungen zeigten, dass 
sich die hydraulischen Zustände im Weißeritzknick so wie zum August 2002 
auch im Modell einstellten. Es wurde festgestellt, dass bereits bei einem HQ50 
(194 m3/s) das Wasser am Knick über die Ufer trat. Ursachen dafür waren einer-
seits der Rückstau durch die Brücke Löbtauer Strasse und andererseits die 
schnelle, schießende Strömung, die das Wasser aufgrund ihrer Trägheit gerade-
aus über das Prallufer beförderte.  
Bei einem HQ200 wurde ein massives Überströmen der alten Brücke Löbtauer 
Strasse beobachtet und es wurden etwa 40 m3/s von 263 m3/s über die Außenbö-
schung am Weißeritzknick abgeschlagen. 
Es konnten drei wichtige Ursachen für den Wasseraustritt am Weißeritzknick 
ermittelt werden: 
1. Rückstau an der Brücke Löbtauer Strasse. 
2. Schnelle z.T. schießende Strömung vor dem Knick. 
3. Zu kleiner Krümmungsradius im Knick.  
Durch die Entfernung der Brücke Löbtauer Strasse wurde der Rückstau auf die 
Brücke Wernerstrasse verlagert. Beide Brücken ergeben etwa die gleiche Einen-
gung des Strömungsprofils (Abbildung 9). 
 
Abbildung 9 Einengung an den alten Brücken Löbtauer Strasse und Werner-
strasse (im Hintergrund) 
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Die Entfernung beider Brücken führte dann im Modell zu einer Absenkung des 
Wasserspiegels im Knick aber gleichzeitig zu einer Verstärkung der beiden an-
deren negativen Effekte, noch schnellere Strömung, stehende Wellen und das 
Bestreben der Strömung geradeaus über die Außenböschung zu fließen.  
 
Abbildung 10 Übergang vom schießenden zum strömenden Abfluss beim Ein-
tritt in den Knick 
In der Abbildung 11 ist zu erkennen, dass die Froudezahl nach der Brücke Frei-
berger Strasse größer als 1 wird, d.h. es tritt schießender Abfluss auf. Die Was-
sertiefe wird geringer und die Geschwindigkeit liegt über 5 m/s.  
 
Abbildung 11 Wasserstände, Geschwindigkeiten und Froudezahlen entlang 
der Weißeritz (Variante1c) bei einem HQ100 (234 m
3/s). 
In Variante 2 wurde nun die Möglichkeit untersucht, die Strömungsverhältnisse 
im Bereich des Knickes zu verbessern. Erstens wurde der Krümmungsradius auf 
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etwa 110 m vergrößert und zweitens wurde versucht die Strömung mit senkrech-
ten Uferbegrenzungen ab Rohrbrücke bis zur Brücke Löbtauer Strasse zu führen. 
Die Modellbrücke an der Löbtauer Strasse wurde als Einfeldbrücke ohne nen-
nenswerte Querschnittseinengungen eingebaut. Es zeigte sich, dass mit der alten 
Brücke Wernerstrasse diese wieder bis in den Knick zurückstaute. Ohne Brücke 
Wernerstrasse konnte die o.g. Zielstellung, die schadlose Abführung eines HQ200 
im Fluss erreicht werden. 
In Variante 3 wurde eine neue Zweifeldbrücke mit einer Durchlassbreite von 
2*18,5 m in das Modell eingebaut. Durch eine größere Aufweitung des Weiße-
ritzprofils ab km 2,900, eine Führung der Strömung mit senkrechten Ufermauern 
und eine weitere Vergrößerung des Krümmungsradiusses kam es zur Abminde-
rung der Schrägstellung des Wasserspiegels und ruhigeren Umlenkung der 
Strömung. Allerdings wurde in der Krümmung ausschließlich der rechte Fluss-
bereich und das rechte Brückenfeld durchströmt, im linken bildeten sich 
Totraumzonen. Die Führung der Strömung durch eine mittige Trennmauer etwa 
ab Rohrbrücke führte zu einer Durchströmung beider Teile. Die Zusammenfüh-
rung der aufgeweiteten Strömung unterhalb der Zweifeldbrücke in das alte 
Flussprofil am Emerich-Ambros-Ufer führte dann allerdings zu örtlichen 
Verlusten (Vereinigungsströmung) und dadurch zu einem geringen Aufstau. 
Eine Trennwand wäre daher nur nützlich, wenn das breite Flussprofil auch nach 
der Brücke weitergeführt werden könnte. 
5 Empfehlungen 
Das entsprechend der Aufgabenstellung vom Auftraggeber vorgegebene Ziel, 
ein HQ200 von 263 m
3/s durch den Weißeritzknick schadlos abzuführen, kann 
durch eine Erhöhung der Durchlassfähigkeit der Brücken Löbtauer Strasse und 
Wernerstrasse sowie durch die Führung der Strömung in einem kompakten Ge-
rinne mit einer geringfügigen Korrektur des Krümmungsradius und senkrechten 
Wänden als Uferbegrenzung und einer gleichbleibenden Breite des Flusslaufes 
von mindestens 20 m erreicht werden. Diese Variante erfordert den mittleren 
Krümmungsradius im Bereich des Knickes von etwa 80 m auf 110 m zu vergrö-
ßern und bei der Planung der Brücken von einer Wasserspiegellage von 118,5 
müHN an der Brücke Löbtauer Strasse und von 117,85 an der Brücke Werner-
strasse auszugehen. Diese Variante erfordert nur eine Einfeldbrücke für die Löb-
tauer Strasse.  
Mit der Realisierung dieser Variante würde für die Stadt Dresden ein Restrisiko 
bleiben.  
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Aus den Ergebnissen der Modelluntersuchungen wird deutlich, dass für eine Ab-
führung eines Extremhochwassers von ca. 490 m3/s (August 2002) durch den 
Weißeritzknick mindestens eine Flussbreite erforderlich ist, die der Breite des 
Flusses im Bereich der Freiberger Strasse entspricht, und eine weitere Vergröße-
rung des Krümmungsradiusses erforderlich wird. Für die dabei auftretenden 
Wasserspiegellagen und die Gestaltung und Höhe der seitlichen Uferwände sind 
weitere Untersuchungen erforderlich, die unter Beachtung der hydraulischen 
Verhältnisse der vor- und nachgelagerten Flussabschnitte auch Korrekturen und 
Optimierungen des Sohlgefälles beinhalten sollten. Für diesen Ausbau könnte 
eine Zweifeldbrücke für die Löbtauer Strasse günstiger sein.   
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Analyse und Management des Hochwasserrisikos 
im  Emschergebiet 
Steffen Bold, Ekkehard Pfeiffer 
 
Eine wasserwirtschaftliche und gesetzliche Aufgabe der Emschergenossenschaft 
ist die schadlose Ableitung des Hochwasserabflusses. Diese Forderung stellt in 
einem Gebiet mit über 100 Pumpwerken, ca. 340 km² Poldergebieten, Deichhöhen 
von bis zu 10 m und einem Bebauungsgrad von über 50% eine beträchtliche Her-
ausforderung dar. Im Zuge der Umgestaltung des Emschersystems von der offe-
nen Abwasserableitung zu einem modernen geschlossenen unterirdischen Entwäs-
sersystems mit anschließender ökologischer Verbesserung der Bachläufe ist es 
deshalb sinnvoll, ein Risikomanagement parallel einzuführen und zu verfolgen. 
Zu diesem Zweck werden in einem ersten Schritt potenzielle Schwachstellen der 
geplanten und vorhandenen wasserwirtschaftlichen Anlagen im System (Pump-
werke, Deiche, Rückhaltebecken, Brücken) mit Hilfe von Gefahren-, Zuverlässig-
keits- und Ereignisablaufanalysen identifiziert und die entsprechenden 
Versagenswahrscheinlichkeiten sowie das sich daraus ergebende Überflutungs-
ausmaß und Schadenspotenzial berechnet. Auf Basis dieser Informationen werden 
anschließend Handlungsempfehlungen zur Reduzierung des Risikos gegeben, die 
beim Umbau des Emschersystems berücksichtigt werden können. 
Erste Ergebnisse einer Pilotstudie zeigen, dass die angewandte Methodik, basie-
rend auf einer hydrologischen Gebietsmodellierung, einer hydrodynamischen Ka-
nalnetzsimulation sowie 1- und 2-Dimensionalen Strömungsmodellen in Verbin-
dung mit einem Geographischen Informationssystem, sehr gut geeignet ist, das 
Überflutungsausmaß sowie den daraus resultierenden Schaden zu ermitteln. Die 
daraus gefolgerten Handlungsempfehlungen konnten darüber hinaus bereits in die 
laufenden Planungen integriert werden und stellen somit einen integralen 
Bestandteil des Hochwasserschutzes dar. 
1 Einleitung 
Das Abklingen der Bergsenkungen ermöglicht die seit 1990 laufende Planung 
zur Umgestaltung des Emschersystems von der offenen Abwasserableitung zu 
einem modernen geschlossenen unterirdischen Entwässersystems mit anschlie-
ßender ökologischer Verbesserung der Bachläufe. Dieses Umbauprogramm, 
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welches die ökologischen und ökonomischen Herausforderungen vor dem Hin-
tergrund irreversibler Veränderungen im Einzugsgebiet berücksichtigen muss, 
umfasst ein Investitionsvolumen von ca. 4,4 Mrd. Euro. Eine wasserwirtschaftli-
che und gesetzliche Aufgabe der Emschergenossenschaft ist die schadlose 
Ableitung des Hochwasserabflusses. Diese Forderung stellt in einem Gebiet mit 
über 100 Pumpwerken, ca. 340 km² Poldergebieten, Deichhöhen von bis zu 
10 m und einem Bebauungsgrad von über 50% eine beträchtliche Herausforde-
rung dar. Bei der Neugestaltung des Entwässerungssystems ist es deshalb sinn-
voll, ein Risikomanagement, welches die methodische und zielstrebige Analyse 
und Handhabung von Gefährdungssituationen zum Ziel hat, parallel einzuführen 
und zu verfolgen. Risiken müssen demnach quantifiziert und in der Planung mi-
nimiert werden, um eine wirtschaftliche Abwägung von Maßnahmen des Hoch-
wasserschutzes zu erreichen. 
2 Das Emschergebiet 
Das 865 km2 große Emschergebiet wird im Norden durch das Einzugsgebiet der 
Lippe und im Süden durch das der Ruhr begrenzt. Die Emscher ist ein rechtssei-
tiger Nebenfluss des Rheins. Sie entspringt südöstlich von Dortmund in Holzwi-
ckede und mündet nach 84,8 km Fließweg bei Dinslaken in den Rhein (Abb. 1). 
Die Emscher entwässert nördliche Randbereiche des Bergischen Landes und des 
Sauerlandes sowie Teile des rechtsniederrheinischen Tieflandes. Das Gewässer-
system ist überwiegend durch ein schwaches Gefälle und eine geringe Wasser-
führung gekennzeichnet (Emschergenossenschaft, 2002). Das Emschergebiet ist 
heute durch eine hohe Besiedelungsdichte mit einem mehr als 50 %igen Bebau-
ungsgrad und einem Versiegelungsanteil von 20 % geprägt. Mit einer durch-
schnittlichen Bevölkerung von 2.800 Einwohnern pro km² stellt es das am dich-
testen besiedelte Gebiet in Nordrhein-Westfalen dar. 
Mit dem nach 1860 zunehmenden Vorrücken des Bergbaus in die Emschernie-
derung nahmen die Probleme der dauerhaft zu hohen Grundwasserstände und 
der häufigen Überflutungen zu. Die Verhältnisse verschlimmerten sich mit zu-
nehmender Industrialisierung und fortschreitender Bergbautätigkeit weiter. Um 
die wirtschaftliche Entwicklung des Emschergebietes nicht weiter zu gefährden, 
entstand um 1900 ein Entwurf zur Regelung der Vorflut und der Abwasserreini-
gung sowie einer Verlegung der Emschermündung nach Norden. Durch Berg-
senkungen auf Grund der Bergbauaktivitäten der letzten Jahrhunderte verfügen 
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ca. 38 % des Einzugsgebiets über keine natürliche Vorflut und müssen deshalb 
künstlich über ca. 100 Pumpwerke entwässert werden.  
 
Abbildung 1: Übersicht über das Emschereinzugsgebiet 
Die Begradigung und Tieferlegung der Emscher sowie das technisch ausgebaute 
Sohlschalenprofil bilden die Grundlage des heutigen Systems der offenen 
Schmutzwasserläufe im Emschergebiet.  
3 Vorgehensweise 
Wie in Abbildung 2 dargestellt, kann ein belastbares Risikomanagement erst 
nach eingehender Analyse und Bewertung des Risikos durchgeführt werden. 
3.1 Risikoanalyse 
In Risikoanalysen wird das Risiko R aus Hochwasser oder Anlagenversagen so-
wohl qualitativ als auch quantitativ ermittelt. Gemäß DIN VDE 3100 Teil 2 
(1987) wird hierbei das Risiko als Produkt aus Eintrittswahrscheinlichkeit des 
zum Schaden führenden Ereignisses H und der zu erwarteten monetären Scha-
denshöhe S definiert. 
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Abbildung 2: Allgemeine Vorgehensweise zum Management von Hoch-
wasserrisiken 
 
3.1.1 Ermittlung der Eintrittshäufigkeit 
Die Durchführung einer Risikoanalyse umfasst zunächst die Analyse der was-
serbaulichen Anlagen (z.B. Deiche, Schutzmauern, Durchlässe, Rückhaltebe-
cken), der technischen Einrichtungen (z.B. Pumpwerke einschließlich der erfor-
derlichen Infrastruktur), der Bemessungsgrundlagen und der Betriebsweisen der 
einzelnen Anlagen und technischen Einrichtungen mit dem Ziel der Ermittlung 
von Ereignissen und/oder Zuständen, die grundsätzlich zu Überflutungen führen 
können (Gefahrenanalyse). Einbezogen in diese Untersuchungen werden dabei 
auch Ereignisse und Zustände, die zu einer Erhöhung der Gefahrenmomente 
führen können. Dazu gehören z.B. die Analyse von Kreuzungsbauwerken wie 
Brücken und Durchlässe hinsichtlich einer möglichen Verlegung durch Treib-
gut. Diese Analyse kann mit Hilfe der Ausfalleffektanalyse nach DIN 25448  
(1990) durchgeführt werden und dient der qualitativen Bewertung von Ausfäl-
len/Versagen einzelner Komponenten im System. 
Für die Ursachen solcher Ereignisse und Zustände werden anschließend erwarte-
te Eintrittshäufigkeiten bzw. Wahrscheinlichkeiten quantitativ im Zuge einer 
Zuverlässigkeitsanalyse ermittelt. Die dafür erforderlichen Daten können dabei 
auf drei verschiedenen Wegen bereitgestellt werden: 
Risikomanagement 
Risikobewertung 
Risikoanalyse 
• Bestimmung des Risikos 
• Ermittlung des Schadens 
• Ermittlung des Überflutungsmaß 
• Ereignisablaufanalyse 
• Zuverlässigkeitsanalyse 
• Gefahrenanalyse 
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• Auswertung der anlagenspezifischen Daten/Beobachtungen 
• Sind die anlagenspezifischen und/oder komponentenspezifischen Daten 
unvollständig oder statistisch unzureichend, so kann auf generische Daten 
zurückgegriffen werden (Zuverlässigkeitsdaten, die auf Betriebs-
erfahrungen in anderen aber vergleichbaren Anlage beruhen). 
• Wenn die beiden zuvor genannten Wege nicht zum Erfolg führen, so kön-
nen die Zuverlässigkeitsdaten nur durch Expertenurteil (Engineering jud-
gement) geschätzt werden. 
Zur Untersuchung des komplexen Ausfallverhaltens von Komponenten und 
Teilsystemen wird die Fehlerbaumanalyse (DIN 25424 Teil 1 und 2, 1981 und 
1990) angewendet, mit dem Zweck der Ermittlung der logischen Verknüpfungen 
von Komponenten- oder Teilsystemausfällen, die zu einem unerwünschten Er-
eignis führen.  
In einer darauf folgenden Ereignisablaufanalyse (DIN 25419, 1985) werden 
schließlich mögliche Ereignisabläufe/Szenarien definiert, für die die jeweiligen 
Hochwasserfolgen im darauf folgenden Schritt bestimmt werden 
3.1.2 Berechnung der Überschwemmungsflächen und –höhen 
Voraussetzung für die Ermittlung von Überschwemmungsflächen ist die Erar-
beitung hydrologischer und hydraulischer Modelle zur Berechnung von Einstau-
volumina und Wasserspiegellagen. Zum Einsatz kommt dabei einerseits das 
hydrologische Gebietsmodell NASIM (Hydrotec, 2003) andererseits das hydrau-
lische 1-D Strömungsmodell JABRON (Hydrotec, 2002). 
Um Einstauvolumina bzw. Wasserstände bestimmter Jährlichkeit zu erhalten, 
wird das hydrologische Gebietsmodell mit Modellregen entsprechender Jähr-
lichkeit belastet, die ggf. mit Hilfe des hydraulischen 1-D Strömungsmodells in 
Wasserstände umgerechnet werden. Wegen der überwiegend kleinräumigen 
Einzugsgebietsbetrachtung von < 20 km² in den Nebenläufen der Emscher treten 
nur begrenzt Wasservolumina auf, die nicht ausreichen, um die Poldergebiete 
vollständig zu füllen. Dagegen führt das oft weit verzweigte Kanalnetz zu einer 
komplexen Überschwemmungsfläche, weil es nach dem Prinzip der kommuni-
zierenden Röhren Senken oder Polder verbinden kann. In solchen Fällen fließt 
das Wasser trotz topographischen Barrieren durch das Kanalnetz in tiefer gele-
gene Gebiete. Nur durch die Verschneidung eines digitalen Geländemodells, ge-
neriert aus den Daten einer Laserscanner-Befliegung mit einer Auflösung von 2 
x 2 m und einer vertikalen Genauigkeit < 20 cm, mit dem Kanalnetz und den 
ermittelten Einstauvolumina im geographischen Informationssystem (ArcGIS, 
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ESRI, 2001), können an den betroffenen Stellen die kleinräumigen Über-
schwemmungsgebiete parzellenscharf ermittelt werden. Als Ergebnis dieses Be-
arbeitungsschrittes erhält man eine Überschwemmungsgebietskarte, die sowohl 
die betroffenen Flächen und Objekte darstellt als auch deren Einstauhöhen. 
 
Abbildung 3: Vorgehensweise zur Bestimmung der Überflutungsfläche und 
–höhe. :        Bisherige Vorgehensweise;      : Geplante Vor-
gehensweise 
Um dem dynamischen Verhalten eines Überflutungsprozesses besser gerecht 
werden zu können, wird derzeit in einer Studie getestet, in wie weit unter zu Hil-
fenahme von 2-D Strömungsmodellen, die ggf. direkt mit einem Kanalnetzmo-
dell (z.B. Mouse, DHI, 2003) gekoppelt sind, das Überflutungsausmaß evtl. ge-
nauer und schneller bestimmt werden kann. 
3.1.3 Schadensberechnung 
Die Vorgehensweise zur Ermittlung der Schadenspotenziale hängt von der Grö-
ße des Untersuchungsraumes ab. Dabei werden folgende Unterscheidungen ge-
troffen: 
 2-D 
Modell
Hydrol. 
Gebietsmodell Kanalnetzmodell
Modellregen 
Überflutungsfläche und -höhe 
 1-D 
Modell 
Geographisches Infor-
mationssystem
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• Ist der Untersuchungsraum lokal begrenzt, z.B. eine Gemeinde oder ein-
zelne, kleine Überflutungsgebiete, so wird der mikroskalige Ansatz zur 
Ermittlung der Schadenspotenziale gewählt, bei dem mit auf Flurstücks-
ebene erhobenen Nutzungsdaten gearbeitet wird. 
• Ist der Untersuchungsraum regional begrenzt, z.B. ein Flussgebiet oder 
Flussabschnitt, so wird der mesoskalige Ansatz zur Ermittlung der Scha-
denspotenziale gewählt, bei dem größere Flächennutzungseinheiten über 
die Flächennutzung gebildet werden (z.B. eine Flur) und bei dem Daten 
aus der Wirtschaftsstatistik und aus dem Liegenschaftskataster verwendet 
werden.  
• Ist der Untersuchungsraum überregional, z.B. großräumige Flussgebiete, 
so wird der makroskalige Ansatz zur Ermittlung der Schadenspotenziale 
gewählt, bei dem sehr große Flächennutzungseinheiten über die Flächen-
nutzung gebildet werden (z. B. Gemarkungen, Gemeinden) und bei dem 
ebenfalls Daten aus der Wirtschaftsstatistik und aus dem Liegenschaftska-
taster verwendet werden. 
Hinsichtlich der Abschätzung des monetären Wertes der Gebäude wird der Wie-
derbeschaffungspreis nach dem Bruttoprinzip zugrunde gelegt. Bezüglich Ein-
zelheiten zu Bewertungsverfahren für Vermögenswerte für vergleichbare Unter-
suchungen wird auf Kiese und Leineweber verwiesen (2001). Die Schadenspo-
tenziale im Dienstleistungsbereich und verarbeitenden Gewerbe im Betrach-
tungsraum sind entweder durch eine Detailerhebung in den einzelnen Objekten 
oder aber durch Anwendung von geeigneten Statistiken zu ermitteln. Eine Erhe-
bung der Daten über die Bruttowertschöpfung für das Untersuchungsgebiet aus 
den relevanten Daten des Statistischen Jahrbuches Nordrhein-Westfalen 2000 
wäre zu ungenau und würde ein falsches Bild wiedergeben. Die Schadenspoten-
ziale der öffentlichen Infrastrukturen bleiben in der vorliegenden Untersuchung 
unberücksichtigt, da mit den vorliegenden Datengrundlagen bzw. Auswertungs-
kapazitäten z.B. mögliche Oberflächen- und Kanalschäden nicht bestimmt wer-
den können. Dasselbe gilt für die Nachsorgekosten. Die objektspezifischen 
Schadenspotenziale wurden für die untersuchten Ereignisabläufe/Szenarien in 
eine Datenbank überführt. Zukünftig wird auch der Strukturwandel im Einzugs-
gebiet mitberücksichtigt werden, da über die Nutzungsdauer der Hochwasser-
schutzeinrichtung dadurch gänzlich andere Schadenspotenziale entstehen kön-
nen. Ein wesentlicher und sehr aufwendiger Punkt der Risikoanalyse stellt die 
Erhebung der zutreffenden Schadensfunktion (Abhängigkeit des Schadens von 
der Überschwemmungshöhe) für Objekte sehr unterschiedlicher Schadensklas-
sen dar. Hierbei stützt sich die Emschergenossenschaft auf die Erhebung einer 
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Hochwasser-Schadensdatenbank, die ca. 3600 detailliert aufgenommenen Versi-
cherungsfälle aus abgewickelten Hochwasserschäden enthält (Schmidtke, 1999). 
Zum Schluss kann das Risiko, welches definiert war aus Eintrittswahrschein-
lichkeit mal Schadenshöhe für jedes Szenario bestimmt werden.  
3.2 Risikobewertung und -management 
Bei der Bewertung der ermittelten Risiken im Rahmen der vorliegenden Unter-
suchung zur Hochwassergefährdung sind hinsichtlich der Risikoformel zwei 
Kriterien heranzuziehen, die sich aus den zuvor dargelegten Überlegungen ablei-
ten lassen: 
Kriterium 1, das sogenannte indifferente Kriterium, das von den Risiko-Isolinien 
R = H * S = konstant ausgeht. Der Entscheidung ist die Überlegung zugrunde zu 
legen, dass je häufiger ein Ereignis auftritt, umso geringere Schadensauswirkun-
gen sind zugelassen. 
Kriterium 2 trägt dem Gedanken der Verhältnismäßigkeit der Mittel Rechnung. 
Der Entscheidung ist die Überlegung zugrunde zu legen, dass eine Güterabwä-
gung zwischen dem getroffenen bzw. geplanten Aufwand der Schadensvorsorge 
(Hochwasserschutz) und den zu erwartenden Schäden, verursacht durch die n-
jährlichen Hochwasser, erfolgen muss. 
Dementsprechend werden die Eintrittshäufigkeit H [1/a] und die mögliche Scha-
denshöhe S [€] für die einzelnen Szenarien/Ereignisabläufe in einem H-S-
Diagramm in doppelt logarithmischer Darstellung zusammengefasst. Mit diesem 
Bewertungsmaßstab werden die Ergebnisse der einzelnen Szena-
rien/Ereignisabläufe beurteilt und geprüft, ob ggf. durch geeignete Maßnahmen 
eine Verringerung der Häufigkeit eines Ereignisses oder eine Minderung des 
Schadensausmaßes zu erreichen ist. Ebenfalls dargestellt wird eine „Akzeptanz-
linie“. Hierbei handelt es sich um eine Risiko-Isolinie, welche das H-S-
Diagramm in einen Bereich des „akzeptablen Risikos“ und einen Bereich des 
„nicht akzeptablen Risikos“ unterteilt. Die Akzeptanzlinie sollte jedoch nur als 
grobe Orientierungshilfe zur Beurteilung des Risikos betrachtet werden. Auch 
lässt sich die Lage der Akzeptanzgeraden nicht nach objektiven Kriterien 
bestimmen, sondern ist das Ergebnis eines bestenfalls intersubjektiv nachvoll-
ziehbaren Abwägungsprozesses. Es muss auch darauf hingewiesen werden, dass 
eine einfache H-S-Darstellung ethische Aspekte der intangiblen Schäden unbe-
rücksichtigt lässt.  
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4 Erste Ergebnisse einer Pilotstudie 
Aufbauend auf der in Kapitel 3 beschriebenen Vorgehensweise hat die Em-
schergenossenschaft bachlaufbezogene Untersuchungen zum Risikomanagement 
eingeführt. Nachfolgend werden erste Ergebnisse einer Pilotstudie für ein Ne-
benlaufeinzugsgebiet dargestellt, die die in Zusammenarbeit mit dem rheinisch-
westfälischen TÜV Anlagentechnik erarbeitet wurden. 
4.1 Berechung der Eintrittswahrscheinlichkeit 
Basierend auf langjährigen Betriebserfahrungen, ersten hydraulischen Bere-
chungen und einer direkten Begehung aller technischer und wasserwirtschaftli-
cher Anlagen im Piloteinzugsgebiet konnten im Rahmen einer Gefahrenanalyse 
mehrere potenzielle Schwachstellen identifiziert werden. Beispielhaft wird die 
folgende Vorgehensweise für ein Pumpwerk sowie einen in unmittelbarer Nähe 
dazu befindlichen Deich dargestellt, beides Anlagen, die zuvor als Schwachstel-
len ausgewiesen wurden. 
Für diese Anlagen muss im Rahmen einer Zuverlässigkeitsanalyse sowohl die 
Versagenswahrscheinlichkeit des Pumpwerks als auch die Wahrscheinlichkeit 
eines Deichbruches ermittelt werden: 
Pumpwerk 
Auf Grund der komplexen Wechselwirkungen der technischen Komponenten 
eines Pumpwerks stellt die Fehlerbaumanalyse ein geeignetes Mittel dar, die 
Versagenswahrscheinlichkeit einer solchen Anlage abschätzten zu können. Dazu 
werden alle Möglichkeiten eines Pumpwerkstotalausfalls in ihrer logischen Ver-
knüpfung dargestellt. Im vorliegenden Beispiel konnten fünf Ursachen für einen 
Pumpwerkstotalausfall identifiziert werden (Abb. 4): 
• Stromausfall 
• Überflutung des Pumpwerks entweder durch direkten Zufluss aus der Ka-
nalisation, der die Pumpwerksleistung übersteigt, oder auf Grund von 
„Fremdzufluss“ wie z.B. eines Deichbruchs 
• Verlegung des Pumpwerkseinlaufs 
• Defekt aller Pumpen, d.h. Defekt von Pumpe 1 und Pumpe 2 
• Menschliches Versagen 
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Für diese Ereignisse müssen nun Eintrittswahrscheinlichkeiten abgeschätzt wer-
den, um das Risiko eines Ausfalls quantifizieren zu können. 
  
Abbildung 4: Fehlerbaumanalyse für einen Pumpwerksausfall 
Basierend auf Betriebsaufzeichnungen, generischen Daten sowie einer Untersu-
chung zur Versorgungssicherheit des Pumpwerks, wurde die Ausfallwahrschein-
lichkeit des Pumpwerks zu P(PW) = 6.5E-05 berechnet. Unberücksichtigt bleibt 
dabei jedoch die Wahrscheinlichkeit eines menschliches Versagens. Darüber 
hinaus kann der Ausfall auf Grund einer Überflutung des Pumpwerks nur ereig-
nisabhängig berechnet werden und muss deshalb iterativ im Zuge der Überflu-
tungsberechnung durchgeführt werden. 
Deichbruch 
Im Gegensatz zur Bestimmung der Versagenswahrscheinlichkeit einer techni-
schen Einrichtung wie z.B. ein Pumpwerk, lassen sich quantitative Aussagen 
über die Wahrscheinlichkeit eines Deichbruchs P(DB) nur sehr schwer treffen. 
Möglich Ursachen sowie beispielhafte Eintrittswahrscheinlichkeiten liefert z.B. 
Wolff (1999). Nach dieser Untersuchung kann die Versagenswahrscheinlichkeit 
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als Funktion des Wasserstands (W) und anderer Wahrscheinlichkeitsparameter 
Xi beschrieben werden: 
(1) ),...,,,()( 21 nXXXWfDBP =  
Der zitierten Studie zufolge besitzt diese Funktion einen sigmoidalen Verlauf, 
wobei die Wahrscheinlichkeit eines Deichversagens bei niedrigem Wasserstand 
gering ist, mit höheren Wasserständen jedoch schnell ansteigt. Eine direkte Ü-
bertragung der von Wolff (1999) ermittelten Funktionen zwischen Versagens-
wahrscheinlichkeit und Wasserstand ist jedoch nicht möglich, da im Emscher-
gebiet vor allem Waschbergedeiche mit dazu deutlich unterschiedlichem Aufbau 
und Eigenschaften vorherrschen. Die Wahrscheinlichkeit eines Deichbruchs 
wird deshalb für diese Pilotstudie mit 
angenommen.  
Gleichung 2 liegt die langjährige Betriebserfahrung der Emschergenossenschaft 
zugrunde, dass bei Waschbergedeichen die Gefahr eines Versagens auch bei ho-
hen Wasserständen als sehr gering eingestuft werden kann. Da jedoch ein Groß-
teil der Deiche (wie auch im Beispielfall) nicht überströmsicher ausgebaut ist, 
wird in einer worst-case Betrachtung angenommen, dass ein überströmen des 
Deichs (W > Wbordvoll) zwangsläufig zu einem Deichbruch führt. 
In einer Ereignisablaufanalyse werden nun Szenarien ausgehend von einem 
auslösenden Ereignisse (Hochwasserabfluss) definiert und die Eintrittswahr-
scheinlichkeit dafür berechnet. Im Rahmen der Pilotstudie wurden so für den 
Bereich der beiden potentiellen Schwachstellen 5 Szenarien/Ereignisabläufe un-
tersucht, wobei die Vorgehensweise beispielhaft an einem Szenario verdeutlicht 
werden soll: 
„Bei einem HQ100 (P(HQ100) = 1.0E-2) kommt es bei gleichzeitigem 
Pumpwerksausfall zu einem Deichversagen.“ 
Für die Bestimmung der Szenarioeintrittswahrscheinlichkeit muss zuerst die Er-
eignisunabhängigkeit geprüft, beziehungsweise bedingte Wahrscheinlichkeiten 
berechnet werden. Anhand einer 1D-Wasserspiegellagenberechungen konnte 
(2) 
=
1
0
)(DBP  
für W ≤ Wbordvoll 
für W > Wbordvoll
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gezeigt werden, dass bei einem HQ100 der Deich (Bemessungshochwasser BHQ 
= 50 a) überströmt wird. Gemäß Gleichung 2 ergibt sich somit eine (bedingte) 
Deichversagenswahrscheinlichkeit von P(DB|HQ100) = 1. Zur Berechnung der 
Wahrscheinlichkeit eines Pumpwerksausfalls müssen im Rahmen der Überflu-
tungsflächenausweisung nun zwei Fälle untersucht werden: 
• Ein Einstau des Pumpwerks aufgrund des HQ100 und des Deichbruchs 
führt nicht zu einem Pumpwerksausfall, d.h. ein Pumpwerksausfall ist un-
abhängig von einem HQ100 und eines Deichbruchs. Die bedingte Wahr-
scheinlichkeit eines Versagens ergibt sich somit zu P(PW|HQ100∩DB) = 
P(PW) = 6.5E-05. 
• Ein Einstau des Pumpwerks aufgrund des HQ100 und des Deichbruchs 
führt zu einem Pumpwerksausfall. Die bedingte Wahrscheinlichkeit eines 
Pumpwerksausfall ergibt sich somit zu P(PW| HQ100∩DB) = 1. 
Durch die Unabhängigkeit der Einzelereignisse bzw. durch die Verwendung be-
dingter Wahrscheinlichkeiten berechnet sich die Szenarioeintrittwahrscheinlich-
keit P(Szenario) nach: 
(3) )DBHQ|(*)|(*)()( 100100100 IPWPHQDBPHQPSzenarioP =  
Dementsprechend ergeben sich für die beiden Fälle Ereigniseintrittswahrschein-
lichkeiten von 6.5E-7 a-1 bzw. 1.0E-2 a-1 
4.2 Berechnung des Schadens 
Grundlage für die Berechnung des Schadens ist die Bestimmung der maximalen 
Überflutungsfläche und –höhe. In Abbildung 5 ist die Überschwemmungsfläche 
für das in Kapitel 4.1 definierte Szenario dargestellt. Bei maximalen Einstautie-
fen von bis zu 4 m wird auch das erhöht liegende Pumpwerk ca. 1 m eingestaut. 
Nicht nur wegen dieses Einstaus, sondern auch wegen der zu erwartenden hohen 
Fließgeschwindigkeit ist ein Ausfall bzw. eine starke Beschädigung des Pump-
werks hochwahrscheinlich. Die Eintrittswahrscheinlichkeit für dieses Szenario 
kann somit nach Kapitel 4.1 mit 1.0E-2 a-1 angegeben werden. In Abbildung 5 
wird darüber hinaus deutlich, dass dem Kanalnetz eine besondere Bedeutung zu 
kommt. Obwohl es sich nach dem Höhenmodell bei den Gebieten nördlich und 
südlich des Gewässers um unabhängige Polder handelt, kommt es alleine auf-
grund des Kanalnetzes zu einem Einstau des nördlichen Polders mit Überflu-
tungshöhen bis zu 1.5 m. 
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Abbildung 5: Überflutungsfläche bei einem HQ100 mit gleichzeitigem 
Deichbruch und Pumpwerksausfall 
Basierend auf diesen Ergebnissen wurde für jedes überflutete Objekt der durch-
schnittliche Vermögenswert sowie aus der Überflutungshöhe mit Hilfe einer 
Schadensfunktion der tatsächliche Schaden ermittelt. Für das oben beschrieben 
Szenario ergibt sich so ein Schaden von ca. 700.000 € (ohne Pumpwerks- und 
Deichertüchtigung).  
4.3 Risikobewertung und -management 
Für die einzelnen Szenarien/Ereignisabläufe sind die Eintrittswahrscheinlichkeit 
H [a-1] und die mögliche Schadenshöhe S [€] ermittelt worden. Die einzelnen 
Ergebnisse sind in einem H-S-Diagramm in doppelt logarithmischer Darstellung 
zusammengefasst (Abb. 6). Zur Bewertung kann die so genannte Akzeptanzlinie 
hinzugezogen werden, die dem Gedanken der Verhältnismäßigkeit Rechnung 
trägt und Betriebs- und Investitionskosten mitberücksichtigt. Da bei einer Risi-
koanalyse eine Reihe von Annahmen getroffen werden müssen, wird ein ent-
sprechender Ermessensspielraum um die Akzeptanzlinie definiert. 
Kanalnetz 
Pumpwerk
Deichbruch 
Gewässer
Wasserstand 
0.5 m 1.0 m 1.5 m 2.0 m 2.5 m 3.0 m 3.5 m 4.0 m
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Abbildung 6: Hochwasserrisiko der berechneten Szenarien 
Aus Abbildung 6 wird deutlich, dass die Risiken aller Szenarien mit Ausnahme 
des Beispielszenarios deutlich im akzeptablen Bereich liegen. Für dieses im Ü-
bergangsbereich liegende Szenario wurden Maßnahmen untersucht, da für die-
sen Ereignisablauf darüber hinaus durch Einstauhöhen von bis zu 4 m eine 
ernsthafte Bedrohung für die Leib und Leben besteht. Die daraus resultierenden 
Handlungsempfehlungen (überströmbare Auslegung des Deichs, Reduzierung 
der Abflüsse im Gewässer durch parallelen Qmax-Kanal, Gewährleistung der 
Einstausicherheit des Pumpwerks) konnten teilweise bereits in die laufenden 
Planungen integriert werden und stellen somit einen integralen Bestandteil des 
Hochwasserschutzes dar. 
5 Fazit 
Im Rahmen einer Pilotstudie konnten potenzielle Schwachstellen der geplanten 
und vorhandenen wasserwirtschaftlichen Anlagen in einem Nebenlaufeinzugs-
gebiet der Emscher (Pumpwerke, Deiche, Rückhaltebecken, Brücken) mit Hilfe 
von Gefahren-, Zuverlässigkeits- und Ereignisablaufanalysen identifiziert und 
die entsprechenden Versagenswahrscheinlichkeiten sowie das sich daraus erge-
bende Überflutungsausmaß und Schadenspotenzial berechnet werden. Die aus 
der Pilotstudie gefolgerten Handlungsempfehlungen konnten bereits in die lau-
fenden Planungen integriert werden und stellen somit einen integralen Bestand-
teil des Hochwasserschutzes dar. Durch die vergleichbaren Analysen der Hoch-
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wasserschutzeinrichtungen kann darüber hinaus eine wirtschaftliche Abwägung 
von Maßnahmen zum Hochwasserschutzes im Rahmen des Emscherumbaus er-
reicht werden. 
Die Ergebnisse verdeutlichen, dass die angewandte Methodik, basierend auf ei-
ner hydrologischen Gebietsmodellierung, einer hydrodynamischen Kanalnetz-
simulation sowie eines 1- Dimensionalen Strömungsmodell in Verbindung mit 
einem Geographischen Informationssystem, sehr gut geeignet ist, das Überflu-
tungsausmaß sowie den daraus resultierenden Schaden zu ermitteln. Um jedoch 
der Dynamik des Überflutungsprozesses besser gerecht werden zu können, wird 
zukünftig untersucht, in wie weit eine direkte Kopplung eines 2-D Strömungs-
modells mit dem Kanalnetzmodell zu genaueren Überflutungsflächen und -
höhen führt. Erste Ergebnisse dazu stehen in Kürze zur Verfügung. 
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TRIBUTARY STREAMS IN THE VOLGOGRAD 
URBAN AREA: RISK ANALYSIS AND 
RECLAMATION PROGRAM 
 
 
Leonid Anissimov, Olga Anisimova 
 
 
Volgograd with a population of one million habitants is located on the west high 
riverside of the Volga River. It is stretched over 85 km along the Volga and 
numerous small tributary streams intersect the populated area. Every tributary 
composes a separate catchment basin opening to the Volga River. All official and 
nonofficial municipal and industrial landfills of the great city are located on the 
top parts and slopes of the ravines. Such a practice has been created due to social, 
economic and psychological reasons. Landfills disposed on the high elevation, on 
the week soils with gully erosion create environmental and sanitary problems. 
Contaminated surface and subsurface waters flow down to streams and, further, to 
Volga. In order to simulate the fate of these hazardous wastes in the environment, 
multi-media transport models have to be employed. The program to solve waste 
storage and contamination problems includes the reclamation of landfills, the 
water treatment using the biological ponds, and the reclamation of the flat-bottom 
valleys near the Volga riversides. 
 
Keywords: tributary streams, landfills, contamination pathways, risk analysis, 
reclamation 
 
 
1    Introduction 
 
Soil, surface water and groundwater contamination on the urban territories is an 
important problem for great cites. Over the past decades, human activities have 
altered drastically the natural environment in the Volgograd district. Municipal 
and industrial construction, surface planning and filling of ravines are 
accompanied by growth of the solid waste volume. Populated area is divided 
into the private zone with one-store buildings and the municipal zone with 
multi-store buildings. Municipal zone has a regular sewage system as the private 
zone is forced to dispose their solid wastes and sewage waters to the nearest 
ravines. The human psychology is to find a hiding-place for wastes and it has 
been realized in a number of landfills in the upper parts of ravines around 
residential area. Landfills disposed on the high elevation, on the week soils with 
gully erosion create environmental and sanitary problems. Contaminated surface 
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and subsurface waters flow down to streams and, further, to Volga. This process 
depends on the geological and hydrogeological setting of waste locations, 
migration paths and contaminant accumulation. Ravines of Volgograd are free 
and unpopulated area and they are very attractive to use them for parks and 
resting-places, especially, the flat-bottom valleys near the Volga Riverside. 
Reclamation of landfills, wastewater treatment and reclamation of great valleys 
around populated areas can solve many environmental and social problems. 
 
2     General description 
 
Volgograd City with a population of one million habitants is located on the high 
western Volga riverside. It is stretched on 85 km along the Volga River, as the 
width is to 10 km. Figure 1 shows the position of the principal relief elements 
and valleys with tributary streams, which intersect the residential area. 
Volgograd area has an arid climate with rainfall generally about 400 mm year-1 
and surface evaporation more than 800 mm year-1. Many valleys have temporal 
streams after snow melting but they are dry during the summer. The great 
tributaries (Mokraya and Sukhaya Mechetka, for example) have a permanent 
flow of water. 
 
Study area can be divided into three parts: high plateau, river terraces and flood 
plain. High Plateau (Privolzhskaya and Ergeny Highs) creates the watershed 
between Volga and Don hydraulic basins. In the Volgograd area the watershed 
line is at a distance of 13-15 km from the Volga River. The topography varies 
from 140-150 m elevation above means of sea level on the north and towards 
southeast it goes down to 115-130 m. From the watershed line the elevations 
decrease to 80-90 m on the slopes of highs and to 30-40 m on the terraces of the 
Volga. The width of the terraces is 2-3 km. The flood plain of Volga is very 
wide, up to 30 km, in the Volgograd Region.  
 
Geological cross-section of the Volga Valley is shown on the fig.2. The 
Quaternary sediments of different origin overlay the Neogene and Paleogene 
clastic sediments. Position of aquifers and groundwater level is given on the 
hydrogeological cross-sections across tributary valley (fig. 3) . The groundwater 
level is near the surface in the bottom of valley and in the head part of the 
terrace. These are the places of groundwater discharge. Filling of gullies caused 
decrease in erosion and consequently a spread of gully-ravine network decreased 
from 205 to 120 km. Decrease in gully erosion activity is accompanied by 
decrease of the area of drainage almost by one half. This caused the surface and 
subsurface runoff, groundwater afflux and sharp groundwater rise. After gully 
filling, groundwater rise reaches 16-18 m in some areas. 
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3    Gully activity and waste disposal 
 
The city area is in a zone of intensive gully-ravine activity. There are various 
reasons making for gullies occurrence and development: climate, relief features, 
rock composition forming the region and irrational human activity. Within the 
residential area ravines and gullies occupy about 5% (more than 240 gullies) of 
all the city lands. Density of erosive network in Volgograd area makes up 500-
2000 m per 1 km2, its entrenchment depth reaches 40-60 m though in average it 
is 10-20 m. 
Gully development becomes active during the spring-summer period under the 
effect of flooding, snow melting and precipitation, especially showers. As a 
result, occurrence and growth of scours, sheetflood, suffusion is observed. The 
bed of gullies and ravines is divided into 3 parts: the top, where evacuation of 
material occurs; the middle, where material transportation prevails; and the low 
with material deposition observed. Flowing waters erode the slope from the 
mouth to the head. Erosion starts from the point at the slope foot, base level of 
erosion. In dealluvial loams gullies are formed by periodical collapse of 
columnar rock massif reaching in volume several tens of cubic meters. Light 
washout of loess-like loams results in high dipping scours occurrence 3-5 m 
deep and 10 m long in gully edges. Washout velocity of dealluvial deposits by 
common moisture abundance may reach 30 m during a strong long shower.  
Many gullies within the residential area became places for spontaneous waste 
discharge. Official landfills are spaced at +80  -  +120 m elevation and refer to 
watershed area attaching the gully-ravine network and on ravine slopes and 
branches. Uncontrolled discharge of waste waters to thalwegs of gullies and 
ravines causes pollutants discharge into the Volga River, activation of gully-
erosion processes, cutoff of gullies and ravines slopes, brow recession. 
Areas are poorly protected from surface pollution. Industrial discharge is stored 
together with such pollutants as oil products, emulsions, aniline, phenols, fatty 
substances and so on. Anthropogenic accumulations including construction and 
domestic wastes, wood, slag and above-mentioned pollutants are of great 
thickness (from 20 m and more). Embankment of settling basin dams is built 
with clay sands and slag inclusions. It should be noted that embankment, as a 
rule, is absent on landfills for solid wastes from ravine sides. It results in waste 
movement to the ravine bottom. Impervious screen is not provided and it is not 
surprising that the data of water composition available close to the landfills 
show that surface and groundwater are polluted by leachate.   
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Waste abstraction is not organized properly and habitants dispose their waste 
into branches of gullies. Melt waters and surface runoff are infiltrated through 
the landfill bodies. It causes direct pollution of groundwater and water of 
streams. 
  
4 Risk analysis of the irregular waste disposal 
 
The irregular waste management leads to economic, health and social losses of 
our society: we have no effective waste recycling programs, our landfills are 
located in the unsuitable places and the social losses are that our people lives in 
the media of sanitary and environmental problems. Risk analysis is required to 
assess the top-priority tasks to change the environmental and social situation in 
our populated areas. The toxicological risk analysis is one of the principal tasks 
to assess the health risk of a pollutant in the environment. According to the risk 
analysis practice the follow procedures are necessary: 
- characterization of the pollutant source ( landfill, composition of 
waste, biodecay chain); 
- compartmentalization of the transport pathway of pollutants, i. e. a 
series of distinct but interconnected zones consisting of soil, vadose 
zone, groundwater, surface water and sediment compartments; 
- quantify the dispersion of pollutant from the source to the various 
compartments along the pollutant pathway; 
- quantify each human exposure pathway and assess the dose; 
- estimate the adverse health effects bases on appropriate 
dose/response relationship. 
Risk assessment according to this program is very complex and very expensive 
taking into account a number of pollutants in the municipal landfills, a number 
of landfills and, consequently, a number of pathways for the pollutants. The 
refinement of each compartment model will require more studies of intermedia 
mass transport processes and multimedia field data. A difficult task is to 
estimate a number of people and other environmental elements, likely to be 
exposed to toxic hazards. The best way to solve this problem is to take into 
account the experience of industrial states in the waste management and 
cleaning soil and surface water technologies. 
 
5     Mokraya Mechetka Valley reclamation program 
 
The Mokraya Mechetka River has drainage area about 170 km2 at a length of 16 
km. Its head presents a number of major fan-shaped gullies. In lateral section its 
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valley is almost symmetric about the flat wide bed and high slopes. Thalweg 
altitudes were equal to 100-110 m, today thickness of filled-up ground (domestic 
wastes) reaches 15-20 m. Geology of the landfill area is represented by the 
Quaternary loams, the Neogene white fine-grained sands, to the lower part of 
which subsurface waters are confined. Underlying rocks are dark-grey clays 
with interlayer of the Maikopian (Paleogene) light silt serving as aquitard. 
Constant stream flows along the bed, 2-3 in width and 1 m in depth. In the lower 
part, near the Volga River, the valley is widened and reaches 400-600 m.  
Valleys of Mokraya Mechetka Rivers appeared in the Middle Quaternary.  
Later, during Early Khvalynian transgression, there observed slope 
transformation and the Khvalynian terrace shaping in ravines mouth due to the 
marine clays filling up to 20-25 m. In that way trough-shaped profile of ravines 
downstream was formed. This caused sliding deformation of slopes being 
sometimes sizable. Besides, mud-streams in the blanket deposits on slopes are 
widely met. 
The Mokraya Mechetka River has undergone great changes along its whole 
length. Domestic wastes accumulator is located in the ravine thalweg, there is an 
earth-fill dam in its lower part. The bottom and slopes are not shielded. Liquid 
wastes are stored into artificial hollows embanked around. On the Mokraya 
Mechetka slopes, particularly in pre-mouth areas of lateral ravines, there are a 
lot of springs but their number decreases due to waste discharge from building 
and metallurgical enterprises. Uncontrolled use of fertilizers, irregular watering, 
unauthorized dumps on the slopes result in relief change, hazardous substances 
waterlogging and transport into Volga. Two dams were constructed in the 
middle and lower parts of Mokraya Mechetka watercourse. The dams have 
channels for water passage. Many gullies running into the ravine are filled up 
with anthropogenic ground. The slopes are occupied with garages and other 
constructions and wastes are dumped there. 
The Mokraya Mechetka river divides the northern district of the city into two 
parts: the old industrial area and the residential settlement Spartanovka with a 
population of 100 000. There are no developed parks in the district. In this 
region the flood plain of the Mokraya Mechetka River has a trough-shaped 
profile and is divided into three parts: a low one living flood plain, flooded 
during high water of the Volga River, the middle part, fossil flood plain between 
motor dams, and upper part with narrow valley (Fig.4). Every part demands a 
special approach for the reclamation program. The upper part is suitable to place 
biological ponds to clean contaminated water from the catchment area with 
landfills and other sources of pollution. The middle part is the best place for the 
park attractions and, at last, the low one is suitable for the ecological park. This 
program has to include the objects for the ecological education. 
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6    Conclusion 
 
Surface and ground water protection of a great city begins from the protection of 
every tributary stream in the catchment area. Neighborhoods around the 
principal metropolitan area with untreated domestic sewage and the inadequate 
collection and disposal of urban solid wastes can create the environmental and 
sanitary problems for the whole region. All the contaminants return to the 
residential area and to the Volga River and the success of environment 
protecting depends on the active involvement of both public and authorities in 
implementing proper waste treatment schemes with a scientific basis. 
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       1 – position of the Volga – Don watersheld 
       2 – positions of tributary stream watershelds 
Figure 1. Tributary streams in the Volgograd urban area 
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Figure 2. Geological cross-section across the Volga Valley 
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Figure 3. Hydrogeological cross-section across the Mokraya Mechetka valley 
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Figure 4. Reclamation program of the Mokraya Mechetka valley  
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Risiken beim Einsatz hydraulisch-numerischer 
Modelle – Beispiel Augusthochwasser 2002 im 
Raum Magdeburg 
Hans-B. Horlacher, Torsten Heyer, Ulf Möricke 
 
Am Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik der TU Dresden 
(IWD) wurde ein zweidimensionales hydraulisch-numerisches Modell der Elbe 
bei Magdeburg erarbeitet. Anhand von zwei Anwendungsbeispielen zum Thema 
Abflussaufteilung am Umflutkanal bzw. hydraulischer Einfluss von 
Vegetationszonen wird gezeigt, wie trotz unsicherer Datengrundlage 
praxisrelevante Ergebnisse erzielt werden konnten. Dabei wird auf die 
notwendigen Annahmen sowie auf die Methodik zur Bearbeitung dieser Aufgaben 
näher eingegangen. 
Schlagworte: Numerische Modelle, Elbe, Magdeburg, Hochwasser, Bewuchs 
1 Einleitung 
Infolge des extremen Hochwassers vom August 2002 werden derzeit die 
Hochwasserschutzkonzepte vieler Flüsse im mitteldeutschen Raum komplett 
überarbeitet. Das am häufigsten angewendete Mittel zur Bewertung geplanter 
Schutzmaßnahmen ist dabei die hydraulisch-numerische Modellierung. Während 
für die Erfassung des gesamten Flussgebiets hauptsächlich eindimensionale 
Modelle verwendet werden, finden zweidimensionale Simulationen 
überwiegend in der hydraulischen Analyse von Teilabschnitten ihre 
Anwendung. Unabhängig von der Dimensionalität der Modelle ist es Ziel aller 
Berechnungen, die real stattfindenden Fließvorgänge bestmöglich zu simulieren, 
was bedeutet, dass sämtliche Ursachen und Interaktionen des Abflussvorganges 
in die Berechnung Eingang finden müssten. Abgesehen von weiteren Aspekten 
aus dem Gebiet der Numerik sieht sich der Bearbeiter u.a. mit folgenden 
abflussbeeinflussenden Faktoren konfrontiert (Abbildung 1).  
Während einige der aufgeführten Faktoren beispielsweise auf Grund moderner 
Messverfahren (Topografie) sehr genau bestimmt werden können, ist der 
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Modellierer bei dem Großteil der genannten Einflussfaktoren gezwungen, 
plausible Annahmen zu treffen. 
Bewuchs
Flusskrümmungen
Bauwerke
(u.a. Brücken, Wehre)
Retentionsflächen
Sohlbeschaffenheit
(Widerstandsbeiwert)
Einmündungen
Ausmündungen
Turbulenz
Topografie
(Höheninformation)
HN-Modell
 
Abbildung 1 einige Einflussfaktoren im hydraulisch-numerischen Modell 
 
Die Zuverlässigkeit dieser Annahmen ist entscheidend davon abhängig, ob 
Beobachtungs- bzw. Messwerte zur Hinterlegung vorhanden sind bzw. wie gut 
analytische Ansätze die realen Verhältnisse tatsächlich erfassen. Da die vom 
Modellierer getroffenen Annahmen unmittelbare Auswirkungen auf die 
Ergebnisse haben, hängt die Qualität der Simulationsrechnungen in hohem 
Maße von den flussbaulichen Kenntnissen des Bearbeiters ab. 
Anhand von zwei Abflusssimulationen für die Elbe und den Elbe-Umflutkanal 
soll beispielhaft gezeigt werden, wie trotz ungünstiger Datenausgangslage 
praxisrelevante Ergebnisse erhalten und deren Zuverlässigkeit untermauert 
werden konnten. 
2 HN-Modell Elbe bei Magdeburg 
Das Institut für Wasserbau und Technische Hydromechanik der Technischen 
Universität Dresden (IWD) hat bereits vor dem Augusthochwasser 2002 im 
Auftrag des Landesbetriebs für Hochwasserschutz und Wasserwirtschaft (LHW) 
Sachsen-Anhalt den Flussbereich der Elbe bei Magdeburg modelliert. Das zu 
untersuchende Flusssystem erstreckt sich zwischen Elbe-km 292 bei Barby und 
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dem Fluss-km 338.5 im Bereich der Bundesautobahnbrücke (A2) bei 
Hohenwarthe (Abbildung 2). Es wird maßgeblich durch den Elbe-Umflutkanal 
sowie durch die Aufteilung der Stromelbe im Stadtgebiet von Magdeburg 
geprägt. Die Motivation zur Modellierung des Gebiets erwuchs hauptsächlich 
aus den bestehenden Unsicherheiten zur Abflussaufteilung auf Stromelbe und 
Umflutkanal im Hochwasserfall und der daraus ableitbaren möglichen 
Reduzierung des Hochwasserscheitels entlang der Flussstrecke Schönebeck-
Magdeburg.  
 
Abbildung 2 Elbe bei Magdeburg (Quelle: WSA Magdeburg, bearbeitet) 
 
Innerhalb des Flusssystems besitzt das Pretziener Wehr eine Schlüsselrolle. Es 
sperrt den Umflutkanal oberwasserseitig gegen die Elbe ab und ermöglicht nur 
bei großen Hochwassern durch seine Öffnung die Abflussaufteilung über 
Stromelbe und den Umflutkanal. Eine realitätsnahe Hochwassersimulation 
erforderte deshalb zwingend die modellhafte Integration des steuerbaren 
Pretziener Wehres. Eine topografische Modellierung des Bauwerkes war aus 
hydrodynamischer Sicht nicht ausreichend, da die Voraussetzungen für die 
Anwendung der Flachwassergleichungen in diesem Bereich nicht erfüllt sind 
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und darüber hinaus der Öffnungszeitpunkt vorgegeben werden muss. 
Demzufolge wurde eine explizite Ermittlung der Abflussbeziehungen am Wehr 
notwendig. Da bis zu diesem Zeitpunkt keine messwertbasierende 
Wehrcharakteristik zur Verfügung stand, musste zunächst ein analytischer 
Ansatz für die Implementierung des Pretziener Wehres herangezogen werden. 
 
Abbildung 3 Pretziener Wehr, Ansicht von OW 
Mit dem Auftreten des Hochwassers im August 2002, einhergehend mit der 
Öffnung des Wehres, ergab sich die Möglichkeit, die gewählten Ansätze anhand 
von Fließgeschwindigkeitsmessungen zu verifizieren. Die durch das IWD am 
Pretziener Wehr durchgeführte Messkampagne erstreckte sich über den 
gesamten Zeitraum der Öffnung bis zum Erreichen des Scheitelwasserstandes 
am oberen Wehrpegel und konnte trotz der extrem schwierigen 
Hochwasserbedingungen erfolgreich abgeschlossen werden. Somit war es 
erstmals gelungen, den Zufluss in den Elbe-Umflutkanal und somit die 
Aufteilung des Gesamtelbeabflusses messwertbasiert zu quantifizieren.  
Ein Vergleich der gemessenen und analytischen Wasserstand-Abfluss-
Beziehungen zeigte, dass sich die reale Schlüsselkurve günstiger darstellte, als 
dies aus der theoretischen Betrachtung prognostiziert worden war (Abbildung 
4). Somit hätten Simulationen unter Vorgabe der theoretisch ermittelten Werte 
zu einem prozentual geringeren Abfluss über den Umflutkanal und somit zu 
höheren prognostizierten Wasserständen an den Magdeburger Pegeln geführt. 
Beispielsweise wären für das Augusthochwasser am Pegel Magdeburg-
Strombrücke ein 30 cm über dem realen Wert liegender Scheitelwasserstand 
errechnet worden, so dass die Berechnungen somit auf der „sicheren Seite“ 
lagen. Da die Zuverlässigkeit einer Annahme jedoch erst nach dem Vergleich 
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mit den realen Werten beurteilt werden kann, ist auch die Zuverlässigkeit des 
Simulationsergebnisses im Vorfeld nicht bewertbar. Es wird somit deutlich, dass 
die Ergebnisse aus numerischen Simulationen stets mit Ungenauigkeiten 
behaftet sein werden. Dieser Fakt muss bei der Interpretation der Ergebnisse 
z.B. zu Planungszwecken berücksichtigt und durch angemessene 
Sicherheitszuschläge kompensiert werden. 
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Abbildung 4 Vergleich Q-h-Beziehungen am Pretziener Wehr, Pegel OW 
3 Vegetationseinfluss im Elbe-Umflutkanal 
Der Einfluss der Vegetation auf das Abführvermögen von Fließgewässern ist ein 
vielerorts diskutiertes Thema, welches nach dem Hochwasser 2002 zusätzliche 
Brisanz und Aktualität erhielt. Die Besonderheit der Bewuchsproblematik im 
speziellen Fall des Elbe-Umflutkanals begründet sich mit der 
hochwasserabhängigen unregelmäßigen Nutzung der Umflut als 
Entlastungsgerinne. Demgegenüber stehen lange Perioden, in denen das 
Pretziener Wehr geschlossen ist, so dass der Elbe-Umflutkanal beispielsweise 
auch landwirtschaftlich genutzt wird. Nicht zuletzt aufgrund des erfolgten 
Deichbruches in unmittelbarer Nähe der Straßenbrücke B1 bei Heyrothsberge 
entstand die Frage, in welchem Maße der vorhandene Bewuchs die 
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Wasserstände bzw. die Abflusskapazität des Umflutkanals beeinflusst. Aus 
diesem Grund erfolgte eine Untersuchung mit Hilfe des 2D-HN-Modells, wobei 
das Gebiet des Umflutkanals nunmehr separat betrachtet wurde. 
 
Abbildung 5 Pretziener Wehr, HW 2002 (Foto: Flugdienst Magdeburg GmbH) 
Nach Kenntnis der Autoren existiert bislang weder eine Vorschrift noch eine 
Empfehlung für die modellhafte Integration von Bewuchs in zweidimensionalen 
HN-Modellen. Für die Bewertung von Vegetation aus hydraulischer Sicht findet 
hierzulande überwiegend das DVWK-Merkblatt 220 „Hydraulische Bemessung 
von Fließgewässern“ Anwendung, dessen Berechnungsempfehlungen jedoch in 
hohem Maße auf eindimensionale Berechnungen von Wasserspiegellagen 
ausgelegt sind. Eine unmittelbare Übertragbarkeit auf zweidimensionale 
Berechnungen ist somit nicht gegeben. Die Berechnungen nach DVWK-
Merkblatt 220 setzen zudem die detaillierte Kenntnis von Bewuchsparametern 
einzelner Bereiche voraus (Art, Stammdurchmesser, Elementabstände), die für 
diese Untersuchung nicht gegeben war. Um dennoch begründete Aussagen zum 
Einfluss des Bewuchses im Umflutkanal treffen zu können, wurde folgende 
Methodik angewendet: 
Neben Orthofotos standen mit CIR-Grafiken weitere Luftbildaufnahmen des 
Untersuchungsgebietes zur Verfügung. Über die Umwandlung dieser 
Infrarotaufnahmen in Rastergrafiken wurde anfangs versucht, verschiedene 
Landnutzungsbereiche zu lokalisieren, wobei das Hauptziel darin bestand, 
Vegetationszonen abgestuft nach Bewuchsart und –dichte zu bestimmen. 
Aufgrund der Heterogenität der Farbmuster über den Bewuchszonen wurden 
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jedoch keine zufriedenstellenden Ergebnisse durch eine automatische 
Bildauswertung erreicht, weshalb eine anderes Vorgehen notwendig wurde. 
Abbildung 6 links) CIR-Aufnahme des Umflutkanals am Pretziener Wehr; 
rechts) als konvertierte Rastergrafik 
Über die visuelle Auswertung der Orthofotos wurden sämtliche Flächen mit 
Großbewuchs erfasst, durch die eine signifikante Beeinflussung des 
Abflussgeschehens zu erwarten sein könnte. Nach polygonartiger Abgrenzung 
dieser Gebiete in einem GIS erfolgte die georeferenzierte Übernahme der 
Flächen in das HN-Modell. Innerhalb zweidimensionaler HN-Modelle können 
durch Bewuchselemente hervorgerufene Fließwiderstände über den 
Rauheitsbeiwert sowie über die Erhöhung der Wirbelviskosität (als Ausdruck 
erhöhter Turbulenz) elementweise beeinflusst werden. Die Bereiche sind somit 
zwar als überströmt jedoch unter Ansatz lokal erhöhter Fließverluste berechnet. 
Abbildung 7 Lokalisierung der Bereiche mit Großbewuchs (Bereich 
Pretzien – Haberlandbrücke) 
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Um den hydraulischen Effekt einer Bewuchsreduzierung einschätzen zu können, 
wurden Simulationsrechnungen durchgeführt, bei denen die Fließwiderstände 
der Großbewuchszonen einheitlich variiert wurden. Eine weitere 
Differenzierung der Vegetationsbereiche hinsichtlich ihrer hydraulischen 
Wirkung, die beispielsweise durch unterschiedliche Baumabstände oder 
Stammdurchmesser begründet wird, war aufgrund fehlender Angaben nicht 
möglich. 
Eine nächste Schwierigkeit besteht nunmehr in der Festlegung der 
repräsentativen Parameter für Rauheitsbeiwerte und Wirbelviskositäten in diesen 
Bereichen. Wiederum erwiesen sich die Fließgeschwindigkeitsmessungen am 
Pretziener Wehr sowie eine Wasserspiegelfixierung zum Zeitpunkt des 
Hochwassers 2002 als nützlich, da somit ein abflussbezogenes Längsprofil des 
Wasserspiegels existiert, wodurch eine Kalibrierung des Modells auf den 
vorhandenen Zustand erfolgen konnte. Die schrittweise Variation des 
Rauheitsparameters für Elemente mit Großbewuchs zeigte eine sehr gute 
Übereinstimmung der gemessenen und simulierten Wasserspiegellage bei 
Vergabe eines Strickler-Beiwertes von kst = 10 m
1/3/s. Ausgehend von diesem 
Referenzzustand repräsentiert eine schrittweise Erhöhung des Strickler-
Beiwertes der Bewuchszonen einen abnehmenden Fließwiderstand, 
gleichbedeutend mit einer Bewuchsreduzierung. 
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Abbildung 8 Wasserspiegellagen für variierte Rauheiten der Elemente mit 
Großbewuchs (Q = 900 m³/s; stationär) 
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Die kst-Werte für die Bewuchsbereiche wurden zwischen 10...35 m
1/3/s (bei 
∆kst = 5 m1/3/s) variiert. Der letztere Fall repräsentiert dabei einen Zustand, bei 
dem der gesamte Großbewuchs des Umflutkanals als entfernt angenommen 
wird, um den aus hydraulischer Sicht maximal erzielbaren Effekt dieser 
Maßnahme einschätzen zu können. Die berechneten Wasserspiegellagen zeigt 
Abbildung 8. 
Die mittleren Wasserspiegeldifferenzen, die sich in den gekennzeichneten 
Abschnitten des Umflutkanals ergeben würden, sind in Tabelle 1 
zusammengefasst. 
Tabelle 1 mittlere WSP-Absenkungen für variable Fließwiderstände aus 
Großbewuchs (Q = 900 m³/s; stationär) 
 ∆WSP [m] 
 kst=10 m
1/3
/s kst=15 m
1/3
/s kst=20 m
1/3
/s kst=25 m
1/3
/s kst=30 m
1/3
/s kst=35 m
1/3
/s 
Bereich I 0.00 -0.12 -0.19 -0.23 -0.25 -0.27 
Bereich II 0.00 -0.06 -0.09 -0.11 -0.12 -0.13 
Bereich III 0.00 -0.03 -0.04 -0.05 -0.06 -0.06 
Bereich IV 0.00 -0.05 -0.07 -0.09 -0.10 -0.11 
Es ist ersichtlich, dass Wasserstandsabsenkungen selbst für die Maximalvariante 
einer vollständigen Entfernung des Großbewuchses bestenfalls im 
Dezimeterbereich zu erwarten sind. Dies ist die Hauptaussage, die auf der 
vorhandenen Datengrundlage bezüglich des Bewuchseinflusses getroffen 
werden kann. Die Untersuchungen lieferten somit einen wichtigen Beitrag für 
die Erarbeitung eines zweckmäßigen Bewirtschaftungskonzeptes des Elbe-
Umflutkanals, in dem neben den hydraulischen Aspekten eine Vielzahl weiterer 
Faktoren Eingang finden werden. 
4 Zusammenfassung 
In diesem Beitrag wurde anhand von zwei Beispielen gezeigt, wie die bei 
hydraulisch-numerischen Simulationen stets erforderlichen Annahmen in 
Abhängigkeit von der Datengrundlage plausibel eingegrenzt werden können, so 
dass die gewonnenen Ergebnisse das reale Abflussverhalten des betrachteten 
Fließgewässers in guter Näherung wiedergeben. Es wurde dabei deutlich, dass 
Naturmessungen für den zielführenden Einsatz numerischer aber auch 
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physikalischer Modelle essentiell sind. Mit Blick auf die ständige, dynamische 
Entwicklung eines Fließgewässers sollten zukünftige Messungen deshalb 
sowohl in engerer zeitlicher Abfolge als auch in größerer räumlicher Dichte 
durchgeführt werden. 
Abschließend sei kritisch erwähnt, dass der Entscheidungsspielraum des 
Modellierers derzeit noch als zu groß bewertet werden muss, was ursächlich 
durch fehlende Vorgaben, Empfehlungen und Vergleichswerte begründet ist. 
Als Folge dessen gestaltet sich eine Bewertung der Zuverlässigkeit von 
Simulationsergebnissen oftmals schwierig. Dieser Sachverhalt muss bei der 
Interpretation und der planerischen Verwendung von Simulationsergebnissen 
stets berücksichtigt werden. 
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MINERVE, a tool for flood prediction and 
management of the Rhone river catchment area 
Frédéric Jordan, Jean-Louis Boillat, Jérôme Dubois, Anton Schleiss 
 
During the past 15 years, the Valais region has been hit by three major flood 
events. The Rhone River and some of its tributaries upstream of Lake Geneva 
flooded and caused severe damages leading to human deaths. In order to predict 
and reduce the risk of such natural disasters, a numerical model is under 
development, called MINERVE, using a deterministic and physically oriented 
approach. This model describes the rainfall runoff transformation on the different 
subcatchments of the Rhone river, the flood routing in the river channels as well 
as through the different hydraulic schemes built in the catchment. It was used for 
understanding the effect of the numerous hydropower schemes and their storage 
reservoirs on the reduction of the peak discharge at different places in the 
catchment area. The numerical simulations showed the significant routing effect 
of the reservoirs on the flood peak and revealed an important potential for the 
optimization of flood management using appropriate operation rules. 
MINERVE is presently improved to become a flood forecasting tool. At first, the 
model is spatially extended in order to cover the whole Rhone catchement area 
upstream of Lake Geneva, which represents a surface of 5500 km2. Secondly, the 
size of the subcatchments is reduced for a better modeling of the water diversion 
by intakes, the natural runoff and the snowmelt. Thirdly, a regionalisation study of 
the hydrological parameters is completed. Finally, the full routing dynamic 
equations are implemented as well as floodplains and fuse plugs along the river 
embankments. 
These additional functions allow to improve the performance of the model 
through a calibration and validation procedure, based on the comparison with 
historical data. The model will then be used as a tool for flood forecasting and 
flood management over the entire hydraulic network of the catchment area. 
Receiving the precipitation, wind and temperature forecast every 12 hours at 
various time scales up to three days, the simulation tool will be coupled with an 
expert system. This has the purpose to detect the risk areas and propose operation 
strategies for the hydropower schemes management as well as for the flood zones. 
In order to increase the confidence of the flood forecast, the model will be 
connected in real time with rainfall measurement and discharge gauging stations. 
These data will be used to periodically reinitialize the numerical simulations. The 
runs will be started as soon as a high rainfall warning is transmitted by the swiss 
weather forecast service MeteoSuisse. With such a tool, the existing potential for 
the reduction of flood peaks might be fully exploited with the aim to improve the 
safety of the population and to protect infrastructures and agricultural zones on 
the catchment area. 
Keywords: Flood Modeling, Flood Prediction, Flood Management 
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1 Introduction 
Located in the centre of the Alps, the Canton of Valais is an important touristic 
region of Switzerland. Taking profit of the large available amount of water 
issued from alpine glaciers and snowfields melting during spring and summer, 
the Valais region is also a major electricity producer of the country. However, 
like most of alpine regions, the Valais is often hit by desastrous flood events on 
the Rhone river and its main tributaries. Recent events are the flood of August 
1987 which hit the upstream part of the Rhone valley (OFEE/SHGN, 1991) and 
the one of September 1993 which mainly gave rise to an overtopping of the 
Saltina tributary and the deposition of 250'000 m3 of sediments in the city of 
Brig. The total estimated cost of this flood event exceeded 500 mio CHF 
(CRSFA, 1993). The last major disaster in the Rhone valley occured in october 
2000 and caused severe damages at numerous places. The Rhone river spilled 
over its embankments in central Valais and tributaries deposited a very large 
amount of sediments in several villages. Saturated soils were also source of 
desastrous landslides in the Saas valley and the Simplon region (Grebner & al., 
2000; FOWG, 2002). Following these events, river training works were 
conducted in order to provide local solutions, such as increase of hydraulic 
capacity or creation of sediment reservoirs. Furthermore, the 3rd Rhone river 
flood protection project was initiated and allowed the development of a global 
flood mitigation concept for the Rhone valley (Arborino, 2000). 
Beside technical measures, flood forecast and management is also able to 
provide durable solutions for the reduction of flood damages. In catchment areas 
equiped with numerous hydropower schemes and storage reservoirs, a major 
potential for peak discharge routing might exist (Biedermann & al., 1996). 
Moreover, the use of flood forecast can provide a powerful decision making tool 
for the management of flood alarms or people evacuation. In the best case, it 
should also be used for improving the management of storage reservoirs during 
flood events usually exclusively used for electricity production. 
In detail, the aim of the MINERVE project is to provide such a decision making 
tool, using the weather forecast provided by the Swiss Weather Service 
MeteoSuisse, real-time measurements in discharge and rain gauging stations, 
and real-time operation data of the main hydropower schemes. The tool 
MINERVE will then compute a flood forecast and use it to generate solutions 
for the management of the hydropower storage reservoirs and the floodplains. 
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2 Preliminary analysis 
After the flood of September 1993, the need rose for original solutions in the 
flood management of the Rhone river during floods. A few years later, the 
Canton of Valais, in association with the Swiss Confederation (FOWG) 
supported the first part of the MINERVE project, with the aim to investigate the 
reduction potential of the flood peak discharge offered by the accumulation 
reservoirs in Valais (Raboud & al., 2001; Boillat & al., 2002). 
In the Rhone valley upstream of Lake Geneva, numerous major hydropower 
schemes have been installed, with a total estimated storage volume of 
1'203 Mio m3 (Fig. 1). However, it is not evident to estimate the optimal 
contribution to the peak discharge reduction due to these reservoirs. A powerful 
numerical model containing a rainfall-runoff module as well as hydropower 
scheme operations is needed. 
 
Figure 1: The Rhone catchment area upstream of Lake Geneva (5500 km2) with 
its hydrographic network and major storage powerplants with dams. 
Using an appropriate numerical tool (Dubois & al., 2000), the three last flood 
events of 1987, 1993 and 2000 were simulated to calibrate and validate the 
model (Fig. 2). The observed rains were used as input, as well as the 
hydropower schemes operation data during these events (turbine, pump or water 
release discharges). The model was then run with the aim of highlighting the 
retention effect of the storage reservoirs for different initial filling rates. 
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Figure 2: Comparison between observed and simulated hydrograms in Martigny during 
the October 2000 flood event. The accidental embankment failure in 
Chamoson was not simulated. 
The results showed the great importance of the peak discharge reduction effect 
due to the alpine reservoirs. As presented in Table 1, the peak discharges in 
several places along the Rhone river were reduced of about 10% to 20%, 
compared to the fictive situation without hydropower schemes. This effect is 
even more important when comparing tributary peak discharges such as the 
Vispa river upstream of Visp, where the peak discharge was reduced of almost 
50%. 
The observed operation of the alpine hydropower schemes reservoirs showed 
that its influence on flood control was very favourable even without special 
operation rules. However, an optimization of their use during floods should be 
studied, as well as a more systematical analysis of their influence for other 
meteorological situations. 
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Table 1: Comparison between observed (with reservoirs) and simulated (without 
retention effect of the reservoirs) discharges at different locations in the Rhone 
valley 
  Simulated flood event 
  1987 1993 2000 
Natural simulated [m3/s] 521 462 583 
Observed [m3/s] 495 460 560 Brig 
Difference [m3/s] 26 2 23 
Natural simulated [m3/s] 1045 1054 1035 
Observed [m3/s] 775 830 910 Sion 
Difference [m3/s] 270 224 125 
Natural simulated [m3/s] 1029 1091 1080 
Observed [m3/s] 820 930 980 Martigny 
Difference [m3/s] 209 161 100 
Natural simulated [m3/s] 450 494 257 
Observed [m3/s] 278 330 196 Visp 
Difference [m3/s] 172 164 61 
3 Flood forecast modeling 
3.1 Hydrological modeling 
Modeling the 5500 km2 catchment area of the Rhone valley upstream lake of 
Geneva is a challenging problem. The different meteorological behaviors of the 
subcatchments, their heterogeneous surface conditions, the large variation of 
elevations going from 400 to 4600 [m a.s.l.] and the presence of numerous 
hydropower schemes with water diversion and storage reservoirs required the 
development of a new conceptual hydrological model. Based on four basic 
modules, it is able to simulate the hydrological behavior of surfaces covered by 
glaciers as well as the effect of snow melt, soil infiltration and runoff. Flow 
routing in rivers is also modelled in the Rhone river and its major tributaries 
(Fig. 1). 
Taking into account modeling limits such as the minimum surface of the 
subcatchment area and the presence of water intakes, the catchment area has 
been subdivided into 239 subcatchments having about 23 km2 average surface. 
These basic modeling units are subdivided in elevation bands of 500 meters 
containing the four mentioned hydrological modules. The sum of the discharges 
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produced by each elevation band gives the discharge at the outlet of the 
subcatchment at every computation time step. 
The actual model is running in continuous simulation mode. The definitive 
values of the parameters will be defined after calibration of numerous test basins 
and applied in a regionalized manner to the remaining subcatchments. The 
model state variables such as snowpack and soil-reservoir will be adjusted at the 
beginning of each computation run in order to fit the previous measured values. 
3.2 Weather forecast 
The weather forecast provided by MeteoSuisse is the first input of the simulation 
model. The meteorological model is able to offer, every 12 hours, forecasts at a 
maximum time period of 72 hours divided in 1 hours time steps. The values of 
the parameters are given in each node of a 7 by 7 km2 horizontal raster and in 
elevation layers every 100 meters. The parameters required by the MINERVE 
model are rain intensities, equivalent snow intensities, air temperatures, snowfall 
limit and snow cover surfaces. 
These values will then be converted in order to supply the hydrological models. 
In a first development stage, the spatial rainfall distribution provided by the 
meteorological model will be converted by simple approximation formulas in 
average values for the subcatchments. 
3.3 Real-time data 
The weather forecast cannot provide satifactory results for such a large surface 
of the catchment, as it is the case for small to medium sized ones (Koussis, 
2003). The MINERVE project has therefore to make use of a large number of 
rain and discharge gauging stations. The selected measurement network will be 
connected in real-time to the model server and used as second input of the 
hydrological model. Measured rain intensity and air temperature will be used as 
"historical" values and the discharges will serve as target data for the adjustment 
of the model state variables. Fig. 3 shows the existing real-time measurement 
stations network in the Rhone valley, operated by local communities, Swiss 
Confederation as well as by hydroelectric companies. 
Of greatest interest are also another type of real-time operation data related to 
the hydropower schemes. These are the state variables of the hydropower 
schemes, such as reservoir water levels, openings of the water intakes, time 
sequences of turbines, pumps or water release operations. These data are 
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essential in order to adjust the water balance in the reservoirs and in the 
discharge gauging stations downstream. 
 
Figure 3: Real-time measurement network on the Rhone catchment area upstream of Lake 
Geneva including public and private hydrometeorological and discharge gauging 
stations. 
4 Expert system 
4.1 Hydropower schemes modeling 
The reservoirs of hydropower schemes can be implemented in the hydrological 
model by their main hydraulic functions, which are water intake, storage and 
release discharge as a function of time and reservoir level. These particular 
behaviors can be managed without major approximations when choosing an 
adequate hydrological modeling scale. That means, no artificial structure should 
be located in the middle of a hydrological unit and each water intake, reservoir 
or water release should correspond to a node of the hydrological network. Each 
hydraulic structure (water intake, flood control gate, spillway, power station) is 
modelled separately, except when water intakes are located close to each other. 
In order to ensure an adequate adjustment of the hydrological model state 
variables (i.e. calibration of the model), a realistic modeling of the hydropower 
schemes is needed, due to the fact that relative small errors on the reservoir 
water levels may cause larger errors on the discharges in the downstream river 
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sections. This also constitutes a major reason for the real-time acquisition of the 
hydropower scheme operation data. 
4.2 Emergency policies 
The main purpose of the MINERVE project is to forecast the flood evolution 
during strong precipitations periods. The artifical alpine reservoirs can be filled 
during such flood events. For this reason, it is of greatest importance to take into 
account the real reservoir operation rules during emergency situations, which 
give relationships between water level, water level rising rate, operation of 
pumps, turbines as well as spillways (Fig. 4). The procedures are different for 
each hydropower scheme and represent rigid constraints for the expert system. 
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Spillways opening, gate operation rules
Maximum production water level
Maximum power turbining
 
Figure 4: Typical emergency rules for a complex hydropower scheme 
Despite the rigidity of such operation rules, there is still a need for reservoir 
management optimization during floods. As major events often occur during the 
autumn season, when the alpine reservoir have normally filling rates higher than 
95%, it is wiseful not to wait until the last moment, when emergency rules come 
into play, before managing preventive turbining. The problem then lies on a true 
risk management analysis, including a strong economic component. 
It may also be of greatest interest to encourage water diversion by pumping from 
a valley to another, in order to optimize the retention capacity of the reservoirs. 
4.3 Optimization strategy 
The optimization analysis reveals complex, due the presence of numerous and 
varied hydropower schemes using water diversion, pumping of water between 
different subcatchment areas and multiple reservoirs, rigid operation rules 
during emergency situations and costs of preventive actions, all related to the 
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hydrometeorological uncertainties. Providing realistic analytic solutions will not 
be possible, and the use of evolutionnary algorithms as optimization techniques 
will certainly require a huge computational time, caused by the numerous model 
variables. 
A reasonable time consuming method for finding near-optimal solutions of 
reservoir and hydropower plant management rest on a case to case reasoning. At 
first, a systematic analysis of the behavior of every hydropower scheme during a 
flood event will be engaged. Then, a combined analysis focused on the 
interactions between the different hydropower schemes will be undertaken, with 
the aim to propose basic management strategies and near-optimal operation 
solutions. At third, some basic realistic hydrometeorological scenarios will be 
developped in order to adjust the proposed management strategies. 
Finally, the predefined hydrometeorological scenarios will be allocated as a 
function of the hydrometeorological and flood forecasts, whereas objective 
functions for the optimization of the system will be defined. A predefined near-
optimal watershed management strategy will so be proposed and optimized, 
taking into account uncertainties and real-time data for spillway openings and 
preventive reservoir emptying. 
5 Outlook 
The focused multi-disciplinary problem challenges numerous difficulties. 
Appart from scientifical considerations, technical limitations exist which are 
related to the real-time connection between different communication systems. 
Furthermore, maintenance of the database and of the control panel will require a 
continous support. Finally, the management solutions related to preventive water 
releases from storage reservoirs face political and economical objections caused 
by the strong competitive environment between private electricity producers. 
However, since the project MINERVE should create a win-win situation also for 
the energy producers, these oppositions can be overcome. 
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Augmentation of dry season flows in the peripheral rivers 
of Dhaka for improvement of water quality and round the 
year navigation 
 
Abu Saleh Khan  
 
Abstract 
The Buriganga-Turag river system provides an important riverine link with the Dhaka 
Metropolitan City.  Other peripheral rivers such as Balu, Lakhya and Tongikhal are also 
important in maintaining circular water route and natural environment of the city.  Through 
the ages, these rivers have silted up and offtakes from the main source with the Jamuna have 
been almost disconnected during the dry season causing obstructions to navigation in the 
surrounding rivers of Dhaka due to reduced drafts.  As the flows of these rivers are practically 
nil during the dry season, the pollution of the river water has become a chronic problem, 
degrading the natural environment.  Indiscriminate disposal of wastes has added pollution 
level in the rivers.  A mathematical model supported study has, therefore, been taken up to 
develop strategy towards augmenting the dry season flows of the Buriganga-Turag river 
system and rehabilitation of the Tongikhal-Balu-Lakhya river system to ensure circular 
navigation route around the city and improve the river water quality to mitigate the chronic 
pollution problems. Study has analysed the flow phenomenon for augmentation under four 
options.  
 
 Option-1:  Old Brahmaputra offtake-Jhenai-Futikjani-Bangshi-Turag-Buriganga 
 Option-2: Dhaleswari North offtake-Pungli-Bangshi-Turag-Buriganga 
 Option-3:  New Dhaleswari offtake-Pungli-Bangshi-Turag-Buriganga 
 Option-4:  Dhaleswari South offtake-Barinda-Bangshi South-Karnatali Khal- 
Buriganga 
 
Option-3 has been selected as the preferred option based on favorable hydro-morphological 
conditions.  Model study shows that about 400 cumec discharge is required to be diverted 
from the Jamuna at New Dhaleswari offtake during the dry season, particularly during 
January to March, when the flow in the Buriganga as well as in the route is practically nil. 
After satisfying the needs of future Low Lift Pumps and existing project as CPP, about 210 
cumec could be augmented through the Turag-Buriganga and 30 cumec through Tongikhal-
Balu-Lakhya system.  The model study indicates the necessity of lowering of existing bed by 
dredging about 43 Mm3 along the augmentation route in the first year.  
 
1. INTRODUCTION 
1.1 Background 
The water of the rivers Buriganga, Dhaleswari, Turag, Tongi Khal, Lakhya and 
Balu flowing around the capital city of Dhaka, is being polluted for quite a long 
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time. Water quality of these rivers is too poor to be considered as safe for 
human consumption. The Buriganga, once the main artery of communication 
has virtually been reduced now to a narrow canal of polluted slime. Dumping of 
solid and industrial wastes round the clock has not only changed the physical 
aspect of the river but also diminished much of its fish and other aquatic 
animals. 
In 1992, the Department of Environment (DoE) prohibited the use of Buriganga 
water for both household and drinking purposes. The DoE found the level of 
oxygen to be below 2 mg. per litre against the standard minimum  of 4 mg. per 
litre. The level of chromium  was 6 ppm, an amount 60 times higher than the 
tolerable limit prescribed for the human body (The Holiday, 14 December, 
2001).  
During the last decades, the low flow characteristics (both quantity and quality) 
of most of these rivers i.e. Buriganga, Dhaleswari, Turag, Tongi Khal, Lakhya 
and Balu flowing around the capital city of Dhaka, changed significantly. 
Moreover, each year most of these rivers become unsuitable for navigation in 
the dry season due to inadequate draft. The present, study has analysed the flow 
phenomenon for augmentation under four options (Figure 1.1)  
1.2 Objective of the Study 
The main objective of the study is to develop river system around the Greater 
Dhaka area and provide round the year flow through rehabilitation and flow 
augmentation from the Jamuna River. The overall purpose of the proposed study 
is to protect the Buriganga-Turag and Shitalakhya river system from pollution 
and to ensure navigation through the rivers round the year for preservation of 
natural environment throughout the Dhaka City. 
 
2. AUGMENTATION OPTIONS AND REQUIREMENTS 
2.1 General 
The possibility of supply of flow through different offtakes during the dry 
season is a key factor for the augmentation in the downstream part i.e. 
Buriganga-Turag river systems. The offtakes of major distributaries from the 
Jamuna left bank (Figure 1.1) that may be considered for the diversion of flow 
during dry season are: 
 
 Old-Brahmaputra 
 Dhaleswari North offtake (Old Dhaleswari) 
 New Dhaleswari Spill channel 
 Dhaleswari south offtake (Dhaleswari) 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
239
 
 
  
 
 
Figure 1.1 : Index Map Showing Options for Augmentation Routes 
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2.2 Offtake Conditions 
Option-1 has the involvement of two offtakes: one is the Old Brahmaputra 
offtake and the other is the Jhenai offtake (Figure 1.1). Old Brahmaputra is the 
biggest offtake of the Jamuna, having two or even more channels during the dry 
season. Usual channel shifting from year to year would lead to uncertainty of 
the availability of water at the offtake point. The river width of the Jamuna at 
this point is about 12 km. and the morphological changes are quite unpredictable 
which would also lead to uncertainty in offtake management. Jhenai offtake is 
completely dependent on the Old Brahmaputra offtake. Even if some flow is 
made available by dredging the Old Brahmaputra offtake, additional 
engineering intervention might be necessary at the Jhenai offtake to divert the 
required augmentation through Jhenai during the dry season. 
 
Option-2 & 3 have their offtakes very close to the Jamuna Bridge (Figure 1.1). 
The river reach, being constricted in the vicinity of the Bridge, is not susceptible 
to major morphological changes and, therefore, the flow pattern, particularly 
along the left bank has been stable over the past years after construction of the 
Bridge. It may, therefore, be predicted that the flow needed for augmentation 
would be available at these two offtakes during the dry season. It may also be 
possible to ensure sustainability of both the offtakes through construction of 
regulating structures and minor annual maintenance. The channel of Option-2 
was closed (JMBA, June 1995) and the approach road has been constructed 
(Figure 1.1). The closure can be reopened either by a regulating structure at the 
road crossing or a regulator near the offtake and linking the upper and lower part 
of the channel by a siphon under the approach road.  
 
Option-4 is basically dependent on the Dhaleswari South offtake. At this 
location, the river Jamuna has 3 or more channels and river width is more than 
12 km. Channel shifting from year to year is a usual phenomenon due to 
unpredictable morphological changes of the bed form in the reach. Availability 
of flow from Jamuna during dry season is, therefore, uncertain.  
 
Presently, all the offtakes remain dry during the dry season. Excavation of the 
offtakes would be necessary to initiate the dry season flow through the 
augmentation routes.   
2.3 Comparison of Options 
The identified four options have been compared based on preliminary 
assessment of the offtake conditions, route length, objective and sustainability in 
consideration to uncertain morphological changes. However, sustainability has 
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been given its due priority in choosing the preferred option. The results of 
comparison are tabulated below: 
 
Option 
  Nos. 
Route Length ( km.) Offtake Condition 
 
Remarks 
 
    1  356 Two offtakes to be managed 
and additional intervention 
needed. 
Route is too long and 
management of two 
offtakes might be 
unsustainable. 
    2  182 Flow from the Jamuna will 
be available at the offtake. 
Reopening of the closure 
and a regulator is necessary. 
The offtake might be 
sustainable. 
    3  180 Flow from Jamuna will be 
available at the offtake. A 
regulator may be necessary 
to regulate inflow.  
The offtake might be 
sustainable.  
    4  140 Availability of flow from 
Jamuna is uncertain due to 
probable shifting of the 
eastern channel. 
The offtake might be 
unsustainable.Moreover, it 
would not augment flow to 
Turag, which is a part of 
the objective. 
Table 2.1 Relative comparisons of offtake conditions 
 
The above comparison reveals that Option-1 & 4 would not be sustainable. 
Option-2 is sustainable, but its reopening needs an additional structure and 
detailed morphological investigation with respect to the reopening. Option-3 
may be considered as the preferred option in comparison to other options.  
2.4 Augmentation Requirements  
Augmentation requirement in the rivers Buriganga-Turag during the dry season 
have been determined considering the following criteria: 
 
1. The flow that would ensure required navigation draft. 
2. The flow that would ensure minimum quality of the river water to ensure 
survival of acquatic life. 
3. The flow that would mitigate tidal effect. 
 
Highest of the above three flows shall be considered as the augmentation 
requirement in the Buriganga-Turag during the dry season. 
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3. SELECTION OF PREFERRED OPTION AND SCENARIO  
3.1 Selection Criteria 
For selecting the suitable option for consideration of the detailed study through 
particular route, following major aspects have been considered: 
 Diversion requirements 
 Offtake morphology and offtake management 
 Development of Jamuna eastern channel 
 Offtake sustainability  
 Overall route length 
 Loop cuts  
 Dredging volume 
 Structural interventions 
 Results of initial model simulations 
The outcome of the above analysis is given in Table 3.1  
Table 3.1:  Comparative study of different options 
Criteria Option –1 Option-2 & 3 Option-4 Remarks 
Diversion 
requirements 
500 m3/s 400 m3/s 400 m3/s  
Offtake morphology 
(w.r.t. Jamuna) 
Offtake swings 
frequently (more 
than 6 km), difficult 
to define a single 
offtake, high rate of 
siltation, too wide to 
manage (more than 
6km) 
(CEGIS, July 2000) 
Single defined 
off-take 
(CEGIS, Feb. 
2003) and (IWM, 
Mar. 1997) 
 
Too wide to 
manage, high 
morphological 
activity (siltation 
and scouring) 
Option-3 seems 
favourable 
Jamuna eastern 
channel 
Very unstable, 
swings laterally by 
3-5 km 
Channel position 
is certain and 
favourable since 
1995. Moving 
towards east 
(horizontal and 
vertical shifting) 
Very uncertain 
and unstable, gets 
disconnected with 
the main water 
course (going 
away from the 
offtake) 
Option-3 seems 
favourable 
Offtake 
sustainability 
Questionable Might be 
sustainable 
Questionable  
Overall route length  356 km 182 & 180 km 140 km  
Matured Loops  More than 30 Less than 5 More than 8  
Dredging volume 64 Mm3 45 Mm3   & 43 
Mm3 
52 Mm3 Coarse estimate 
based on scanty 
and old cross-
sections 
Major structural 
interventions 
14 nos. 10 nos. and 9 nos. 12 nos.  
Results of initial 
model simulations 
Not favourable Favourable Not favourable  
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3.2 Option Simulations by 1D Hydrodynamic Model 
Figure 3.1a through 3.1c show the flow diversion through various nodal points 
in Option-1, Option-2, Option-3 and Option-4 for existing condition and closed 
diversion condition to make the flow pass through the required route only. For 
each option, 2 simulations have been carried out. However for Option-3, one 
additional simulation has been carried out where distribution through the Tongi 
khal has been allowed to get benefit of dry season flow for both the system-
Tongi khal as well as Turag-Buriganga river. It is to be noted that losses due to 
LLP and seepage are not considered in this calculation. 
Figure 3.1a shows that there are at least 14 major points that need to be 
controlled for flow diverting through this route during the dry season. This route 
has the maximum length and before Baushi, almost 90% of the Jhenai flow 
diverts through Chatal and Chatal_south and returned back to the Jamuna.  
From Figure 3.1 (b) it is seen that more than 60 % of flow of the New 
Dhaleswari Spill channel passes through the Pungli and rest 40 % passes 
through the Old Dhaleswari and some small connecting channels (link 
channels). Almost 60% of the Bangshi flow passes through the Turag with the 
existing condition. With the existing condition, around more than 70% of the 
Turag flow passes through the Turag downstream of Tongi bifurcation and less 
than 30 % of the flow passes though the Tongi Khal. If all upstream diversion 
closed before Tongi Khal, there is a possibility of around 30 % of flow may 
divert through the Tongi Khal. Remaining amount of flow may be considered 
sufficient through the Buriganga if the water quality with this flow is adequate 
for the critical DO levels, which has been discussed in the next section. 
Following this route, there are nine major points that has to be controlled by 
structural operation.  
From Figure 3.1(c) it is seen that almost entire flow is passing through the 
Kaliganga at the Barinda offtake. Following this route, there are eight major 
points that need to be controlled for flow diversion. With the existing situation, 
apart from the uncertainty in the Jamuna eastern channel, this route has a major 
drawback in passing the flow naturally through Barinda-South Bangshi system 
and after implementing closure in the diversion points, there is no possibility of 
improving the Tongi Khal thereby downstream of Balu. 
Finally considering the Option 3, the model simulations have determined the 
optimum bed level required to transfer the flow to the Buriganga and Turag 
rivers to achieve the study objectives. The long profile is shown in Figure 
3.1(d). 
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3.3 Simulation of selected Scenario by 1D Water Quality Model 
Existing 1D water quality model of IWM has been utilized in this preliminary 
study to see the flow requirements in Buriganga with respect to the critical DO 
(dissolved oxygen) values. The model comprising part of Turag, Buriganga, 
Tongi Khal, part of Balu, downstream of Lakhya and other peripherial rivers. 
The hydrodynamic and water quality model has been verified for the dry period 
of 1997-98(December 97 to February 1998), (SWMC, November 1998). 
Pollution loading at almost all the known points have been estimated and 
provided into the model as point concentration boundary. The upstream 
boundaries of the model have been chosen in such a way that biodegradable 
wastes do not significantly affect the boundaries. Downstream water level 
boundary at Kalagachia has been constructed by identifying average water level 
during December to February for the period of 1990-2001. The other water level 
boundaries also have been constructed using historical data of respective 
stations. At Turag (chainage 30 km) different augmented discharge starting from 
300 m3/s to 400m3/s has been applied to see the impact of additional discharge 
on the critical DO level. It has been observed from model results that for a 
discharge of 400 m3/s at the upstream of bifurcation, around 30% of flow passes 
through the Tongi Khal and rest 70% of flow passes through the Turag-
Buriganga system.  
 
The results of the WQ model simulation have been analysed to see the present 
and future DO levels in the peripheral rivers of Dhaka. The critical DO values 
for Turag- 
 
Figure 3.2 Minimum DO in different rivers of Turag-Buriganga system for 
existing and future scenarios 
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Figure 3.3 Minimum DO in different rivers of Balu-Lakhya system for 
existing and future scenarios 
 
Buriganga and Balu-Sitalakhya systems have been presented in Figure 3.2 and 
3.3 respectively.  The present DO level of Buriganga River is very low which 
would decrease further in the year 2015, but augmented flow would increase the 
DO level in most part of the Turag-Buriganga system except the most polluted 
part of the Buriganga River. The condition of the Tongi khal would improve but 
there is little/no effect in the Sitalakhya river. 
 
4. CONCLUSION AND RECOMMENDATION 
 
The analysis has been done to assess the hydro-morphological consequences of 
the selected four options for improving the dry season flow condition through 
the offtake as well as through the respective routes. It has been found that 
Option-3 may be considered best among others and thus Option-3 would further 
be required to be detailed out through application of modelling scenarios as well 
as other analysis for selecting the best scenario for the dry season flow 
augmentation. 
Finally, the evaluation of a particular scenario will be assessed with the results 
of the individual scenario having single or combination of engineering measures 
for comparing the performance or the effect of a scenario. 
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Einsatz von Modellen bei der Planung von Hoch-
wasserschutzmaßnahmen am Beispiel der Hoch-
wasserschutzkonzeption Zwickauer Mulde 
Roberto Kohane 
 
Zur Zeit werden Hochwasserschutzkonzepte für mehrere Fließgewässer Sachsens 
erarbeitet. Ziel dieser Studien ist es, zum einen die Entstehung des Hochwassers 
sowie den Ablauf des Ereignisses und der eingetretenen Schadensprozesse zeitlich 
und räumlich zu analysieren und zu beschreiben. Zum anderen sollen im Ergebnis 
der Analyse geeignete Abhilfemaßnahmen zum Hochwasserschutz der betroffe-
nen Gebiete und Ortslagen untersucht und vorgeschlagen werden. Im vorliegen-
den Beitrag wird am Beispiel der Hochwasserschutzkonzeption Zwickauer Mulde 
der Einsatz von mathematischen Modellen und GIS demonstriert. 
Hochwasserschutzkonzept, mathematische Modellierung, GIS, Hochwasserschutz 
1 Einleitung 
Das Extremhochwasser vom August 2002 hat gezeigt, dass in vielen Flüssen 
Sachsens kein umfassender und wirksamer Hochwasserschutz für Siedlungen, 
Industrie- und Infrastrukturanlagen vorhanden ist. Mit dem Ziel der Verbesse-
rung des Hochwasserschutzes werden zur Zeit für mehrere Flusseinzugsgebiete 
Sachsens Hochwasserschutzkonzepte an Gewässern 1. Ordnung durch Ingeni-
eurbüros erarbeitet. Mit Hilfe dieser Konzepte sollen technische Hochwasser-
schutzmaßnahmen für Objekte und Flächen unter Berücksichtigung definierter 
Schutzziele entlang des Flusses geplant und ausgewiesen werden. 
Die meisten Hochwasserschutzkonzepte, die zur Zeit in Sachsen erstellt werden, 
sind nach einem vorgegebenen, einheitlichen Schema aufgebaut. Dabei spielen 
mathematische Modelle und GIS eine zentrale Rolle. Anhand des Beispiels der 
Hochwasserschutzkonzeption Zwickauer Mulde wird erläutert, welche Fragen 
mittels hydraulischer Modellierung untersucht werden, welche Anforderungen 
die Modelle erfüllen müssen und welche Risiken sich für die Bemessung von 
Hochwasserschutzmaßnahmen ergeben. 
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2 Hochwasserschutzkonzept Zwickauer Mulde 
Das hier betrachtete Beispiel des Hochwasserschutzkonzeptes Zwickauer Mulde 
berücksichtigt das Einzugsgebiet der Zwickauer Mulde im Flussabschnitt zwi-
schen Flusskilometer 10,7 und 75,5. Die Flussstrecke beträgt 64,8 km und fließt 
27,6 km durch den Landkreis Chemnitzer Land und 37,2 km durch den Land-
kreis Mittweida. Nicht zum Untersuchungsgebiet gehören die Flusseinzugsge-
biete der wichtigsten Nebenflüsse Chemnitz und Lungwitzbach, für die z. Z. e-
benfalls Hochwasserschutzkonzepte erarbeitet werden. 
Die Studie, welche im Jahre 2003 durchgeführt wurde, gliedert sich in mehrere 
inhaltliche Abschnitte. Eingangs der Studie wurde das Extremereignis 2002 um-
fassend analysiert. Dabei wurden vor allem das Schadensausmaß und die abge-
laufen Prozesse des Hochwassers näher betrachtet. Darüber hinaus wurden die 
meteorologische Situation, die hydrologischen Verhältnisse sowie die Auswir-
kungen des Ereignisses auf die Hydraulik, Morphologie und ökologische 
Durchgängigkeit des Gewässers analysiert und beschrieben. Vergleiche zu frü-
heren extremen Hochwassern wurden ebenfalls angestellt. 
Als Basis für die Analyse der vorhandenen Hochwasserschutzsituation und zur 
Untersuchung neuer Hochwasserschutzmaßnahmen wurde eine detaillierte hyd-
raulische Modellierung vorgenommen. Ausgehend von bereits vorhandenen 
bzw. im Rahmen der Studien erstellten Daten zur Hydrologie des Untersu-
chungsgebiets wurden mit Hilfe von ein- und zweidimensionalen Strömungs-
modellen die Abflussverhältnisse im Gewässer bei unterschiedlichen Hochwas-
serabflüssen rechnerisch erfasst. Dabei wurde der bordvolle, schadlos abführba-
re Abfluss im Gerinne bestimmt und die Leistungsfähigkeit bestehender Kreu-
zungsbauwerke sowie von HW-Schutzanlagen beurteilt. Auf der Basis der Mo-
dellergebnisse wurden die Überschwemmungsflächen und Überschwemmungs-
intensitäten für die betrachteten HW-Abflüsse ermittelt und mittels GIS in Kar-
ten graphisch dargestellt.  
Unter Verwendung von vorhandenen Empfehlungen der Landestalsperrenver-
waltung des Freistaats Sachsen wurden Schutzziele definiert. Anhand der Mo-
dellergebnisse wurde für die Ist-Situation die Hydraulik des derzeit bestehenden 
Gewässersystems und die Leistungsfähigkeit vorhandener Hochwasserschutzan-
lagen beurteilt und analysiert. Anschließend wurde eine Abschätzung des Scha-
denspotenzials und eine Gefahrenanalyse und Gefahrenbeurteilung für den Ist-
Zustand vorgenommen.  
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Unter Berücksichtigung der oben definierten Schutzziele und der berechneten 
Wasserspiegellagen und Überschwemmungsflächen des Ist-Zustands wurden 
schützenswerte Bereiche im Überschwemmungsgebiet identifiziert. Zum Schutz 
dieser Flächen wurden Hochwasserschutzmaßnahmen vorgeschlagen und mit 
dem Modell hinsichtlich ihrer hydraulischen Wirksamkeit untersucht. Dabei 
wurden sowohl überregional wirksame als auch örtliche Hochwasserschutzmaß-
nahmen einzeln und in Kombination berücksichtigt. Nach technischer, hydrauli-
scher und ökologischer Bewertung der Maßnahmen und Durchführung einer 
Kosten-Nutzen-Betrachtung wurde schließlich eine Vorzugsvariante vorge-
schlagen, für die Intensitätskarten unter Berücksichtigung verschiedener Hoch-
wasserabflüsse erstellt wurden. 
Als Ergebnis der Studie wurde ein Maßnahmeplan mit Angaben zur Priorisie-
rung der Maßnahmen, zum Finanzbedarf und zur Zeitplanung erarbeitet 
3 Besonderheiten der hydraulischen Modellierung 
Für das Hochwasserschutzkonzept Zwickauer Mulde wurde gemäß den Projekt-
vorgaben eine hydraulische Modellierung basierend auf einem eindimensionalen 
stationären Modellansatz durchgeführt. Zur Modellierung wurde das Programm-
system HEC-RAS (Version 3.1.1) eingesetzt. Dieses Programm ermöglicht eine 
eindimensionale Strömungsberechnung bei stationären und instationären 
Abflussverhältnissen in vernetzten und verzweigten Flusssystemen und ist in der 
Lage, sowohl strömenden als auch schießenden Abfluss zu simulieren. 
Neben der eindimensionalen Modellierung wurde für den Bereich Glauchau ein 
Abschnitt der Zwickauer Mulde mit Hilfe eines zweidimensionalen Strömungs-
modells untersucht. Zur 2D-Modellierung wurde das Rechenprogramm 
HYDRO_AS-2d in Kombination mit dem Programmsystem SMS eingesetzt. 
Datengrundlage 
Zur Beschreibung der Gewässergeometrie im Modell standen Höhendaten des 
Geländes aus einer aktuellen Laserscan-Befliegung (1 x 1 m Raster, Höhenge-
nauigkeit ± 0,1 m, Lagegenauigkeit ± 0,5 m) sowie Unterwasserprofile der Zwi-
ckauer Mulde aus einer terrestrischen Vermessung zur Verfügung. Diese Daten 
mussten für die 1D-Modellierung zusammengeführt werden. Dabei wurden die 
Profilspuren im Bereich der Vorländer ergänzt und neue Profilpunkte wurden 
durch Verschneidung mit dem DGM generiert. Zur Festlegung des Profilspuren 
berücksichtigte man die zu erwartenden Überflutungsverhältnisse im Hochwas-
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serfall, welche aus den vorhandenen Überflutungsflächen des Extremhochwas-
sers 1954 bekannt waren. Um bei der Ermittlung und Darstellung der Überflu-
tungsflächen und -intensitäten eine genaue räumliche Abbildung des Fluss-
schlauches (z.B. in Kurvenbereichen) gewährleisten zu können, mussten an ei-
nigen Stellen im Modell Zwischenprofile durch Interpolation generiert und in 
das Modell eingebaut werden. 
Wehranlagen und anderer Querbauwerke wie Sohlschwellen und Brücken wur-
den im Rahmen der terrestrischen Vermessung des Gewässers aufgenommen 
und bei der Modellierung berücksichtigt. 
Des Weiteren wurden für die Modellierung digitale, topographische Karten im 
Maßstab 1:10.000, Orthophotos und Relief-Dateien aus der Laserscan-
Befliegung verwendet. Diese Information wurde bei der Erstellung des Modells 
und bei der Darstellung der Modellergebnisse als Hintergrundinformation ver-
wendet und diente der besseren Visualisierung und räumlichen Orientierung. 
Vorhandene digitale Fotos einzelner Querprofile, Brückenbauwerke und Wehr-
anlagen standen ebenfalls zur Verfügung. 
Zur Festlegung der Modellrandbedingungen wurden verfügbare hydrologische 
und hydraulische Daten herangezogen. Die Hydrologie des Untersuchungsge-
biets wurde im Rahmen einer getrennten Studie erfasst und beschrieben. Hierbei 
wurde durch eine umfangreiche Pegelwertstatistik das Extremhochwasser von 
2002 für das Muldengebiet hydrologisch eingeordnet und die Hochwasserschei-
telabflüsse verschiedener Jährlichkeiten überprüft und neu festgelegt. Die ermit-
telten Werte sind in einem hydrologischen Längsschnitt enthalten und bilden 
eine vergleichsweise zuverlässige Datengrundlage. 
Zu den hydraulischen Unterlagen zählen die Hochwassermarken des Hochwas-
sers August 2002 (56 Hochwassermarken), die als Grundlage für die Festlegung 
der Modellparameter verwendet wurden. Darüber hinaus lagen für die Modell-
untersuchung beobachtete Werte von verschiedenen Pegeln der Zwickauer Mul-
de sowie an den Zuflüssen Lungwitzbach und Chemnitz vor. 
Vergleich zwischen Modell und Natur 
Die Festlegung der Sohlreibungsbeiwerte des Modells erfolgte mit Hilfe von 
Daten einer Color-Infrarot(CIR)-, Biotoptypen- und Landnutzungskartierung. 
Die Sohlreibungsbeiwerte der Vorländer wurden durch Verschneidung der CIR-
Daten mit den Profilspuren der Querprofile abschnittsweise und in Abhängigkeit 
der Flächennutzung definiert. Für den Flussschlauch wurde pro Querschnitt je-
weils nur ein Sohlreibungsbeiwert verwendet. 
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Zur Überprüfung und Anpassung der gewählten Sohlreibungsbeiwerte des Mo-
dells wurde eine Simulation für das Hochwasser August 2002 durchgeführt. Für 
dieses Hochwasser lagen ca. 56 Hochwassermarken verteilt auf die gesamte 
Länge des Untersuchungsabschnitts vor. Der Vergleich zwischen gemessenen 
und berechneten Wasserspiegellagen unter Verwendung der geschätzten Sohl-
reibungsbeiwerte zeigte bereits in den ersten Versuchen eine gute Übereinstim-
mung. Mit Abweichungen von ± 0,1-0,2 m konnten insgesamt mit dem Modell 
die beobachteten Höchstwasserspiegellagen des HW2002 gut reproduziert wer-
den.  
Eine weitere Bestätigung der Modellgüte lieferte der Vergleich zwischen den 
berechneten Überschwemmungsflächen des 100-jährlichen Hochwasserabflus-
ses und den beobachteten Überschwemmungsflächen des Hochwassers 1954. 
Eine gute Übereinstimmung zwischen Modell und Messung wurde vor allem im 
mittleren und unteren Abschnitt der Untersuchungsstrecke erzielt. Hier sind 
nämlich die Scheitelabflüsse beider Hochwasserereignisse nahezu gleich (HQ1954 
≈ HQ100). 
Untersuchung von Hochwasserschutzmaßnahmen 
Im Überschwemmungsgebiet der Zwickauer Mulde befinden sich zur Zeit ver-
schiedene Flächen und Objekte, die keinen oder nur einen unzureichenden 
Schutz gegen Hochwasser aufweisen. Um geeignete Hochwasserschutzmaß-
nahmen vorschlagen und untersuchen zu können, müssen die zu schützenden 
Flächen zuerst identifiziert werden. Der Prozess der Identifizierung dieser Flä-
chen wurde mittels hydraulischer Modellierung und durch Einsatz von GIS 
vollzogen. 
Im ersten Schritt wurden Schutzziele nach den Empfehlungen des Freistaats 
Sachsen festgelegt, wonach Objektkategorien in Abhängigkeit von den zu schüt-
zenden Werten angegeben sind. Jede Objektkategorie ist durch einen Bemes-
sungshochwasserabfluss mit einem bestimmten Wiederkehrintervall gekenn-
zeichnet, so dass die Flächen der Objektkategorie bis zum jeweiligen Hochwas-
serabfluss hochwasserfrei gehalten werden müssen. Zur Festlegung der Zuord-
nung der Objektkategorien zu den Flächen wurden hier CIR-Daten (Biotop- und 
Landnutzungskartierung des Freistaates Sachsen, LfUG 2000) im Bearbei-
tungsmaßstab 1:10.000 mit Befliegungsstand 1993 verwendet. 
Für den Bemessungshochwasserabfluss HQ100 wurde für den Ist-Zustand eine 
hydraulische Berechnung mit dem 1D-Modell durchgeführt. Mit den berechne-
ten Wasserspiegellagen wurden anschließend die dazugehörigen Überflutungs-
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flächen ermittelt. Durch Verschneidung der Überflutungsflächen mit den Flä-
chen der Objektkategorien für das Wiederkehrintervall 100 Jahre (geschlossene 
Siedlungen, Industrieanlagen und überregionale Infrastrukturanlagen) erhielt 
man schließlich die Grenzen der Schutzflächen im Untersuchungsgebiet. Die 
ermittelten Flächengrenzen wurden anschließend mit Hilfe der aktuellen Or-
thophotos und der digitalen topographischen Karten TK10 überprüft und ange-
passt. 
Die nach dem oben beschriebenen Schema ermittelten Schutzflächen dienten als 
Grundlage für die Auswahl und die Erarbeitung von Hochwasserschutzmaß-
nahmen. Diese wurden in einem iterativen Prozess unter Berücksichtigung ver-
schiedener Kriterien (hydraulische Wirksamkeit, Kosten-Nutzen-Betrachtung, 
Realisierbarkeit, ökologische Verträglichkeit) einzeln und in Kombination un-
tersucht. Für einige Maßnahmen wurden zusätzlich verschiedene Alternativvari-
anten berücksichtigt. Als wichtigstes Werkzeug zur Definition der Maßnahmen 
und zur Beurteilung deren hydraulischen Wirksamkeit diente hier das hydrauli-
sche Modell. Zu den vorgeschlagenen Maßnahmen zählten Deicherhöhungen, 
Deichrückverlegungen, Deichneubau, Sohlabtragungen sowie das Anlegen von 
Ufermauern und mobilen Hochwasserschutzwänden in einigen Ortslagen. 
Vergleich zwischen 1D- und 2D-Berechnung 
Zur genaueren Beurteilung der hydraulischen Wirksamkeit einer vorgeschlage-
nen Maßnahme im Bereich der Stadt Glauchau wurde für einen 3,5 km langen 
Abschnitt der Zwickauer Mulde neben der 1D-Berechnung auch eine 2D-
Strömungsmodellierung durchgeführt. Die Zwickauer Mulde verläuft in diesem 
Abschnitt mäandrierend zwischen Hochwasserschutzdeichen, so dass sich im 
Hochwasserfall relativ komplexe Abflussverhältnisse einstellen (Abb. 1). Beim 
Extremhochwasser vom August 2002 wurden einige Deichabschnitte überströmt 
und es kam in einigen Ortsteilen zu Überflutungen. Die vorhandenen Deiche im 
betrachteten Abschnitt sind teilweise zu niedrig und bieten keinen wirksamen 
Schutz gegen einen 100-jährlichen Hochwasserabfluss. 
Im Rahmen der 1D-Modellierung konnte für den nördlichen Bereich von Glau-
chau eine wirksame Maßnahme vorgeschlagen und untersucht werden. Diese 
sieht den Rückbau von vorhandenen Deichabschnitten links und rechts des Flus-
ses über eine Länge von ca. 0,8 km bzw. 1,5 km vor. Diese Maßnahme wurde 
auch mit dem 2D-Strömungsmodell (Programm HYDRO_AS-2d) untersucht. 
Beide Modellrechungen zeigen, dass die Maßnahme eine Wasserspiegelabsen-
kung bei HQ100 von bis zu 0,6 m bewirkt (Abb. 2). 
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Abbildung 1: Zwickauer Mulde bei Glauchau 
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Abbildung 2: Vergleich zwischen 1D- und 2D-Berechnung bei Glauchau 
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Aus dem Vergleich zwischen den im Flussschlauch berechneten Wasserspiegel-
lagen des 1D- und des 2D-Modells für den Ist- und den Planzustand ist zu er-
kennen, dass trotz komplexer Geometrie und Strömungskonfiguration sich keine 
großen Unterschiede zwischen der 1D- und der 2D-Berechung ergeben (Abb. 2). 
Die 1D-Berechnung liefert hier ausreichend genaue Ergebnisse zur Wasserspie-
gellage und ermöglicht eine ausreichende Beurteilung der hydraulischen Wirk-
samkeit der vorgeschlagenen Maßnahme. Was die räumliche Erfassung des 
Strömungsfeldes (Fließgeschwindigkeiten, Abflüsse) betrifft, so sind gewiss die 
Ergebnisse der 2D-Berechnung genauer und zuverlässiger. Mit dem 1D-Modell 
lassen sich hier nur begrenzt Aussagen zu den lokalen hydraulischen Verhältnis-
se (z.B. an Deichböschungen oder in Bereichen mit starken Fließrichtungsände-
rungen) machen. 
4 Betrachtung von Risiken 
Der Maßnahmeplan einer Hochwasserschutzkonzeption ist das Ergebnis von 
mehreren Arbeitsschritten. In jedem Arbeitsschritt lassen sich Einflussfaktoren 
identifizieren, die das Risiko von Fehlern bei den Ergebnissen oder Entschei-
dungen beeinflussen. Zu den wichtigen Einflussfaktoren zählen 
- die Datengrundlage 
- die Techniken der hydraulischen Modellierung 
- die Methoden der GIS-Bearbeitung 
Die Qualität der Datengrundlage ist für die hydraulische Modellierung und die 
GIS-Bearbeitung entscheidend. Eine genaue Beschreibung der Geometrie der 
Gewässerquerschnitte (Querprofile und Querbauwerke) und des Geländes im 
Überschwemmungsgebiet (digitales Geländemodell) ist Grundvoraussetzung für 
eine erfolgreiche rechnerische Erfassung der Strömung und der Überschwem-
mungsgrenzen bzw. -intensitäten. Eine gute Datengrundlage bedeutet, dass die 
Daten vollständig, zuverlässig und aktuell sind und, dass sie über eine ausrei-
chende Genauigkeit (Lage- und Höhengenauigkeit) verfügen. 
Bei der hydraulischen Modellierung muss sichergestellt werden, dass der ge-
wählte Modellansatz geeignet ist zur Beschreibung der maßgebenden Prozesse 
des Hochwasserabflusses. In Abhängigkeit von der Geometrie und der Komple-
xität der Strömungskonfiguration wird die Dimension des Modells gewählt. 
Falls instationäre Effekte relevant sind, müssen diese durch den gewählten Mo-
dellansatz auch ausreichend genau erfasst werden können. Entscheidend für die 
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Güte einer Vorhersage ist eine gute Kalibrierung und Validierung des Modells 
anhand von gemessenen Werten der Wasserspiegellagen und des Abflusses an 
mehreren Stellen im Modellgebiet. Hierbei sollten nach Möglichkeit Daten von 
mehreren abgelaufenen Hochwassern berücksichtigt werden. Sehr hilfreich ist 
außerdem die Verfügbarkeit von Information über die räumliche Ausdehnung 
der Überschwemmungsflächen im Hochwasserfall. 
Fehler bei der GIS-Bearbeitung können entstehen, wenn ungeeignete Program-
me oder Werkzeuge eingesetzt werden oder bei unsachgemäßer Anwendung der 
Programme. Inkonsistenzen, Unvollständigkeit, Nichtaktualität oder ungenaue 
Georeferenzierung der Daten können ebenfalls Ursachen für Fehler sein. 
Als Resultat ist aus der Erfahrung der Hochwasserschutzkonzeption Zwickauer 
Mulde festzuhalten, dass die angewandte Methodik zur Ausweisung und Bemes-
sung von Hochwasserschutzmaßnahmen sinnvolle und zuverlässige Ergebnisse 
liefert. Bei guter und vollständiger Datengrundlage und sorgfältiger Durchfüh-
rung der hydraulischen Berechnung und der GIS-Bearbeitung lassen sich die 
Risiken von Fehlplanungen und ungenauen Aussagen gering halten. 
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Vorhersagefehler von hydraulisch-numerischer 
Modellierung vor dem Hintergrund unsicherer 
Naturdaten und deren Konsequenz 
Rebekka Kopmann, Bernd Hentschel, Anne Kampker 
 
Numerische Modelle werden zunehmend für die Bemessung und Beurteilung von 
wasserbaulichen Maßnahmen herangezogen. Daher ist es notwendig, das 
mögliche Schadenspotenzial z.B. bei falscher Bemessung eines 
Hochwasserdeiches abzuschätzen. Das führt immer wieder auf die Frage, welche 
Genauigkeit und Zuverlässigkeit die Untersuchungen mit  Hilfe von numerischen 
Modellen bieten können.  
Die in die Untersuchung einfließenden Unsicherheiten rühren aus verschiedenen 
Quellen: Messdaten-, Modell- und Parameterunsicherheiten beeinträchtigen die 
Ergebnisse. Ein erheblicher Unsicherheitsfaktor stellt dabei in der Regel (wie bei 
allen Modellen) bereits die vorhandene Datengrundlage mit unterschiedlichen und 
zum Teil deutlichen Schwankungsbreiten aufgrund der hohen natürlichen 
Dynamik dar. Für jeden im Modell verwendeten Parameter muss letztendlich 
abgeschätzt werden, wie groß seine Variabilität als Summe aller Unsicherheiten 
ist. Das führt auf mehr oder weniger „sichere“ Parameter mit großen bzw. kleinen 
Schwankungsbreiten. Gerade im Bereich der morphodynamischen Berechnungen 
müssen Schwankungsbreiten von mehr als 100 % für eine Reihe von Parametern 
hingenommen werden. 
Es werden zwei Methoden der Zuverlässigkeitsanalyse vorgestellt, die Monte-
Carlo-Methode und die Methode der zweiten Momente. Letztere erlaubt mit Hilfe 
einer mathematischen Analyse der Sensitivitäten, Angaben von 
Wahrscheinlichkeiten für die Prognosen zu treffen. Die durch die Methoden 
eingeführte Quantifizierung von Prognosewahrscheinlichkeiten führt zu einer 
höheren Vergleichbarkeit, Sicherheit und damit zu einer verbesserten Akzeptanz. 
Des weiteren kann aufgrund dieser Quantifizierung das mögliche Risiko für 
Schadensfälle abgeschätzt werden. 
Anhand von Beispielen wird die praktische Einsetzbarkeit beider Methoden 
dargestellt. Das Ergebnis dieser Zuverlässigkeits-Analyse liefert eine 
Abschätzung der Sensitivität der Modell-Parameter. Des weiteren kann das 
Systemverhalten auf Nichtlinearität analysiert werden. Daraus ergibt sich die 
kritische Kombination von sensitiven Parametern mit großen Schwankungsbreiten 
und stark nicht-linearem Systemverhalten. Diese sensiblen Parameter müssen bei 
jedem Modell wieder neu mit einer Methode der Zuverlässigkeits-Analyse 
260 Vorhersagefehler von hydraulisch-numerischer Modellierung vor dem Hintergrund unsicherer 
Naturdaten und deren Konsequenz. Rebekka Kopmann, Bernd Hentschel, Anne Kampker 
 
untersucht werden. Daher bietet sich die Methode der zweiten Momente an, da 
der höhere analytische Aufwand sich in diesem Fall lohnt. 
Zuverlässigkeitsanalyse, Monte-Carlo-Methode, Methode der 2. Momente, 
Sensitivität  
1 Einführung 
Die numerische Modellierung findet als Instrument zur Bemessung und 
Beurteilung von wasserbaulichen Maßnahmen zunehmend Einsatz in der Praxis. 
Die daraus resultierende Anforderung an die Modellierung wird immer dann 
besonders deutlich, wenn es zu einem Schadensfall z.B. durch eine falsche 
Bemessung eines Hochwasserdeiches kommt. Die kürzlich in Deutschland 
aufgetretenen großen Hochwasser unterstreichen die Dringlichkeit einer genauen 
Kenntnis des Schadenspotenzials. Das führt immer wieder auf die Frage, welche 
Genauigkeiten und Zuverlässigkeiten Untersuchungen mit Hilfe von 
numerischen Modellen bieten können. 
Die Untersuchungsgenauigkeit ergibt sich aus einer Reihe von 
Unsicherheitsfaktoren [Schmitt-Heiderich (1995), Beck (1987)]: 
Datenunsicherheit  Genauigkeit der Datenerhebung (Messverfahren, Umfang 
der Stichprobe ...), Parameterunsicherheit  Verteilung der Daten in der Natur 
(natürliche Variabilität, Zufälligkeit), Modellunsicherheit  Genauigkeit der 
Abbildung der Natur im Modell (Diskretisierung, Rechengenauigkeit, 
Modellstruktur, Parametrisierung der physikalischen Prozesse, ...) und 
strukturelle Unsicherheit  Kenntnis über Bauwerke bzw. die abzubildende 
Struktur. In diesem Beitrag soll nur auf die Parameterunsicherheit näher 
eingegangen werden, die leider häufig nur unzureichend bekannt ist. Die 
Variabilität in der Natur ist oft erheblich und entzieht sich meist der Kenntnis 
des Modellierers, da räumlich und zeitlich hoch aufgelöste Messungen in der 
Regel zu kostenintensiv sind. Zudem werden im Modell als Eingangsdaten 
oftmals nicht direkt messbare Kenngrößen verwendet (z.B. äquivalente 
Sandrauheit, turbulente Scheinschubspannung, ...), deren Größenordnung sich 
schlecht abschätzen lässt. Insbesondere die Eingangsdaten für 
Feststofftransportmodelle weisen eine große Variabilität auf. Exemplarisch 
werden im Folgenden Größen für die Variabilität von einigen Eingangsdaten 
angegeben: Geschiebeeintrag ca. 50-200 %, Formbeiwert ca. +/- 20 %, 
Lagerungsdichte ca. +/- 10 % und Kornverteilung ca. 50-150 %. Auch für die 
hydrodynamische Modellierung weisen einige Parameter erhebliche oder 
unbekannte Schwankungen auf: Schlüsselkurve (Wasserstands-
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/Abflussbeziehung) ca. +/- 10 %, Turbulenzparameter ?, Geometrie ca. +/- 25 
cm. Die Angaben stützen sich auf Messwerte, wie z.B. den Geschiebetransport 
bei verschiedenen Abflüssen in Abb. 1. Die rote Ausgleichskurve zeigt das in 
einem Modell angenommene Verhältnis für die Angabe des Geschiebeeintrags 
am Einstromrand. Bei einem Abfluss von 550 m3/s nimmt das Modell einen 
Geschiebeeintrag von 1 t/d an. Die gemessenen Werte liegen zwischen 0 und 4,2 
t/d und weisen damit eine Variabilität zwischen 0 und 420 % auf. 
 
Abbildung 1: Variation des Geschiebeeintrags in Abhängigkeit vom 
Abfluss 
Die mathematische Beschreibung der Variabilität erfolgt mittels statistischen 
Kenngrößen, wie Mittelwert, Standardabweichung und Verteilungsfunktion 
(z.B. Normalverteilung).  
2 Zuverlässigkeitsanalyse 
Die zum Teil erheblichen Unsicherheiten in den Eingangsdaten werden bisher 
durch die Erfahrung des Experten berücksichtigt. In der Ergebnisinterpretation 
kann dieser die Wahrscheinlichkeiten verbal formulieren. Für sensitive 
Parameter kommen „worst case“-Betrachtungen zur Anwendung. Eine 
systematische Berücksichtigung der Variabilität von Eingangsdaten mit Hilfe 
von Wahrscheinlichkeitsrechnung wäre aber auch für den Experten als 
Entscheidungshilfe von Vorteil, zumal oftmals nicht eindeutig definiert ist, 
welche mögliche Kombination der Eingangsdaten den „worst case“ darstellt. 
Durch die mathematische Analyse von Sensitivitäten können die 
Wahrscheinlichkeiten für Prognosen angegeben werden. Die dadurch mögliche 
Quantifizierung ergibt eine höhere Vergleichbarkeit, mehr Sicherheit und mehr 
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Akzeptanz der Ergebnisse auch von denjenigen, die nicht mit der numerischen 
Modellierung vertraut sind. Eine Möglichkeit, unsichere Eingangsdaten in 
numerischen Modellen zu berücksichtigen, stellt die Zuverlässigkeitsanalyse 
dar. Damit kann die Sicherheit einer Prognose, also die Zuverlässigkeit 
bestimmt werden. Zuverlässigkeit oder Sicherheit kann als Wahrscheinlichkeit, 
dass eine Einheit die geforderte Funktion unter gegebenen Bedingungen für 
eine gegebene Zeit erfüllt, definiert werden (IEC 50 (191)). Angewendet auf 
den Wasserbau kann die Sicherheit z.B. folgendermaßen formuliert werden. Für 
die Einheit Fluss soll die Wasserspiegelabweichung kleiner 5 cm sein 
(geforderte Funktion oder auch Gütefunktion) unter den gegebenen 
Bedingungen von unsicheren Naturdaten, während als gegebene Zeit etwa 100 
Jahre angesetzt werden, in denen von invarianten Systemparametern  
ausgegangen werden kann. In Abb. 2 wird für eine exemplarische 
Prognoserechnung die geforderte Funktion, dass die Sohländerung durch 
minimale bzw. maximale Abweichung durch unsichere Naturdaten kleiner als 5 
cm ist, an jeder Stützstelle durch Fehlerbalken dargestellt. Die Sohländerungen, 
die sich durch minimale bzw. maximale Abweichungen durch unsichere 
Naturdaten errechnen, verlassen an einigen Stellen (z.B. Elbe-km 158,5) den 
vorgegebenen Sicherheitsbereich. Das bedeutet, dass für diese Bereiche der 
geforderte Vertrauensbereich von +/- 5 cm nicht ausreichend ist. Im Folgenden 
werden 2 Methoden vorgestellt, mit denen die Zuverlässigkeit von numerischen 
Simulationen berechnet werden kann. 
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Abbildung 2: Berechnete Sohlveränderung in einem Elbeabschnitt für 
einen mittleren (=kalibrierten) Wert (rot) und für minimale 
(grau) bzw. maximale (schwarz) Abweichungen durch 
unsichere Naturdaten im Vergleich zur geforderten Funktion 
(rote Fehlerbalken +/- 5% Abweichung vom Mittelwert) 
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2.1 Methoden der Zuverlässigkeitsanalyse 
In diesem Kapitel werden die Monte-Carlo-Methode und die Methode der 2. 
Momente vorgestellt, so weit es für die Anwendung auf hydrodynamisch-
numerische (HN) Modelle notwendig ist. Eine detaillierte Beschreibung der 
Methoden ist den in den nächsten Abschnitten angegebenen Literaturstellen zu 
entnehmen.  
2.1.1 Monte-Carlo-Methode 
Der Name Monte-Carlo-Simulation wurde wegen der Verwendung von 
Zufallszahlen oder Pseudozufallszahlen für stochastische Simulationen gewählt. 
Das wichtigste Kennzeichen dieser Methode ist die Lösung von Problemen unter 
Zuhilfenahme von Zufallsexperimenten. Es ist eher ein Prinzip als eine fest 
umrissene Methode. [Z.B. Rubinstein (1981), Yu, Tseng (1996)] 
Für die Anwendung der Monte-Carlo-Methode als Zuverlässigkeitsanalyse für 
die HN- Simulation bietet sich folgende Vorgehensweise an. Zunächst müssen 
die stochastisch verteilten Eingangsparameter ausgewählt werden. Für jeden 
Parameter sind Mittelwerte, Standardabweichung und eine 
Wahrscheinlichkeitsverteilung anzunehmen. Im nächsten Schritt wird eine 
ausreichende Menge von Parametersätzen mit den entsprechenden 
Wahrscheinlichkeitsverteilungen mittels Zufallszahlen generiert. Für jeden 
dieser Parametersätze erfolgt eine Modell-Berechnung, deren Ergebnisse 
entsprechend der geforderten Funktion statistisch ausgewertet werden müssen. 
2.1.2 Methode der 2. Momente 
Bei der Methode der 2. Momente (First Order Second Moment) werden die 
Sensitivitäten einer Gütefunktion (also der geforderten Funktion) bezüglich 
eines unsicheren Parameters bestimmt. Anschließend ist es möglich, einen 
sogenannten Sicherheitsindex und die Wahrscheinlichkeit der Gütefunktion zu 
bestimmen. [Yu, Tseng (1996), Melching (1992)] 
Die Vorgehensweise für HN-Modelle ist zunächst analog zur Monte-Carlo-
Methode. Zunächst ist es notwendig, die stochastisch verteilten 
Eingangsparameter, ihre Mittelwerte und Standardabweichungen festzulegen. 
Darüber hinaus wird bei dieser Methode angenommen, dass die Parameter 
normalverteilt sind. Dann muss bereits vor Anwendung der eigentlichen 
Methode (und nicht als letzter Schritt, wie bei der Monte-Carlo-Methode) die 
Gütefunktion festgelegt werden. Die Ableitung der Gütefunktion nach den zu 
variierenden Parametern stellt die sogenannte Sensitivitätsfunktion dar. Dann 
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werden Modellberechnungen für die Gütefunktion mit den Mittelwerten der 
Parametern, also eine „normale“ Simulation, durchgeführt. Anschließend 
müssen zusätzlich die Sensitivitätsfunktionen gelöst werden. Dies geschieht 
durch eine Linearisierung im Arbeitspunkt (Mittelwert). Da die 
Sensitivitätsfunktionen vom Gleichungstyp den Modellgleichungen ähneln, 
kann das gleiche Lösungsverfahren (z.B. Finite Differenzen) verwendet werden. 
Allerdings ist eine Programmierung der neuen Gleichung notwendig. Für die 
Auswertung wird zunächst der Sicherheitsindex bestimmt als Quotient der 
Gütefunktion  mit Mittelwerten und dem Produkt aus Sensitivitätsfunktion und 
Standardabweichung. Anschließend kann die Wahrscheinlichkeit der 
Gütefunktion mit Hilfe der kumulierten Standardnormalverteilung berechnet 
werden. 
2.1.3 Vergleich der Methoden 
Der Vorteil der Monte-Carlo-Methode liegt darin, dass sie einfach 
nachvollziehbar ist und keine neue Programmentwicklung erforderlich macht. 
Nachteilig sind der hohe Rechenaufwand und die aufwendige statistische 
Auswertung der Ergebnisse. Insbesondere bei mehreren unsicheren 
Eingangsdaten und langen Modellierungszeiträumen sind diese Nachteile ganz 
erheblich. Für die FOSM-Methode ist ein hoher analytischer Aufwand 
notwendig, wodurch das Verfahren fehleranfällig wird. Bei sehr komplizierten 
Gleichungssystemen ist eine Ableitung der Sensitivitätsfunktionen kaum oder 
gar nicht möglich. Ist der Aufwand aber einmal getrieben, bleibt ein geringer 
Rechenaufwand und auch die statistische Auswertung entfällt. 
Die Monte-Carlo-Methode ist daher sinnvoll für 1D-Programme und 
komplizierte Gleichungen, bei denen die Nachteile der langen Rechenzeiten 
nicht relevant sind und eine Programmentwicklung vergleichsweise kompliziert 
ist. Die FOSM-Methode eignet sich besonders für rechenintensive 
mehrdimensionale Programme mit möglichst einfachen Gleichungen, da der 
Rechenaufwand so im Rahmen bleibt und der analytische Aufwand und die 
Programmierung vergleichsweise gering ausfallen. 
2.2 Beispiel 
Entsprechend der Vorteile der beiden Methoden wurden als Beispiel für die 
Monte-Carlo-Methode ein 1D-Feststofftransportmodell und für die FOSM-
Methode ein eindimensionales hydraulisches Modell ausgewählt. Ein 
mehrdimensionales Modell kam für die FOSM-Methode zunächst nicht zum 
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Einsatz, da der Programmieraufwand erheblich ist und die Wirkungsweise sich 
sehr gut an einem 1D-Modell aufzeigen lässt. 
2.2.1 Anwendungsbeispiel I: 1D-Feststofftransportmodell 
Die Monte-Carlo-Methode wird an einem 1D-Feststofftransportmodell für einen 
20 km langen Abschnitt der Elbe-Erosionsstrecke demonstriert. Für das Beispiel 
konnte auf ein kalibriertes Modell zurückgegriffen werden [BAW (1997)], wobei 
für diese Untersuchung ein Modellierungszeitraum von 10 Jahren ausgewählt 
wurde. Als unsichere Naturdaten wurden der Geschiebeeintrag von oberstrom, 
der Formbeiwert und die Lagerungsdichte des Geschiebes sowie die 
Sohlkornzusammensetzung angenommen. Als Mittelwerte kamen die dem 
kalibrierten Modell entnommenen Standardwerte zum Einsatz, die 
Standardabweichungen finden sich im Bericht der BAW (1998). Die Werte 
wurden gleich- oder normalverteilt angenommen mit einer Schwankungsbreite 
von maximal 50 – 200 %, aber hauptsächlich 90 – 110 %. Pro Parameter und 
angenommener Verteilungsfunktion wurden 1000 Berechnungen durchgeführt. 
Die Auswertungen der Monte-Carlo-Simulationen basieren auf der 
Gütefunktion, die besagt, dass die zulässige Abweichung von Wasserspiegel und 
Sohle maximal 5 cm betragen darf.  
Die Ergebnisse lassen sich wie folgt zusammenfassen: 
• Die mittlere Sohländerung aus den Monte-Carlo-Simulationen entspricht 
nicht (unbedingt) der Sohländerung, die mit dem Mittelwert der variierten 
Parameter (= Mittelwert-Szenarien) berechnet wurde (siehe Abb. 3). ➜ D.h. 
es werden größere Vertrauensbereiche benötigt. 
• Die minimalen bzw. maximalen Sohländerungen aus den Monte-Carlo-
Simulationen entsprechen nicht (unbedingt) den Sohländerungen, die mit den 
minimalen bzw. maximalen Werten der variierten Parameter berechnet 
wurden (siehe Abb. 3). ➜ D.h. eine worst-case Abschätzung reicht nicht aus 
bzw. ist aufgrund der komplexen Zusammenhänge nicht eindeutig möglich. 
• Die unsicheren Eingangsdaten wirken sich im Längsschnitt unterschiedlich 
stark aus. Es können Bereiche beobachtet werden mit besonders großen bzw. 
geringen Effekten. Ebenso gibt es Bereiche, in denen die Abweichungen 
zwischen der absoluten minimalen bzw. maximalen Auswirkung und der 
Auswirkung durch einen minimalen bzw. maximalen Geschiebeeintrag 
besonders groß bzw. gering sind. Daraus ergeben sich (physikalisch 
einsichtig) sichere und unsichere Vorhersagebereiche. 
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• Die erzeugten Sohl- und Wasserspiegeländerungen durch die variierten 
Parameter liegen für moderate Schwankungsbreiten innerhalb der üblichen 
Vertrauensbereiche von +/- 5 cm bzw. +/- 10 cm für Sohländerungen. Die 
Wahrscheinlichkeiten, mit der die Abweichungen für Wasserspiegel- und 
Sohländerung kleiner 5 cm sind, können im Längsschnitt angegeben werden 
und liegen bei vielen Parametervariationen bei 100 %. Lediglich in einem 
Felsbereich sind die Wahrscheinlichkeiten deutlich geringer. Werden 
allerdings größere Schwankungsbreiten zugelassen (50 – 200 %) verlassen 
auch die Auswirkungen den bisherigen Vertrauensbereich. 
• Es kann bei vorher angenommener Wahrscheinlichkeit (z.B. 95 %) eine 
maximale Abweichung berechnet werden. Diese liegt vor allem für die 
Wasserspiegel bei vielen Untersuchungen im Bereich von 2 cm. So ist es 
möglich, einen Vertrauensbereich für die Untersuchungen anzugeben. 
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Abbildung 3: Häufigkeitsverteilung der Sohländerung aus der Monte-
Carlo-Simulation für einen Streckenabschnitt im Vergleich 
zu Simulationen mit Mittelwert (lila) und 
Extremwertabschätzungen (blau und grün). 
2.2.2 Anwendungsbeispiel II: 1D-hydraulisches Modell 
Die FOSM-Methode wird an einer stationär hydraulischen Berechnung eines 40 
km langen Abschnittes der Elbe vorgestellt. Auch hier konnte auf ein 
kalibriertes Modell zurückgegriffen werden [Hentschel, Witte (1999)]. Variiert 
wurde die Schlüsselkurve (d.h. bei der Wasserstand-/Abflussbeziehung am 
unterstromigen Modellrand wurde bei vorgegebenem Wasserstand der 
zugehörige Abfluss variiert) mit einer Normalverteilung in den Grenzen +/- 10 
% Abweichung vom Mittelwert. Die Gütefunktion wurde wiederum auf eine 
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zulässige Abweichung des Wasserspiegels von 5 cm festgelegt. Es wurden 
Sensitivitäten für den Wasserstand, die Geschwindigkeit, die Breite, die 
Energiehöhe und die Verlusthöhe jeweils bezüglich des Abflusses berechnet. 
Die Auswertemöglichkeiten sind die gleichen, wie bei der Monte-Carlo-
Methode, allerdings muss keine statistische Auswertung von einer großen 
Anzahl von Simulationen erfolgen. Die Methode erlaubt es, die Größen direkt zu 
berechnen. Diesen Vorteil erkauft man sich durch die leider aufwendige 
Herleitung und Implementation, die für die Lösung der Sensitivitätsfunktionen 
notwendig ist. 
• Anhand der Sensitivitäten können Bereiche mit unterschiedlich großer 
Wirkung des variierten Parameters ausgemacht werden. Durch die 
Randbedingung unterstrom ist die Sensitivität dort am geringsten und steigt 
dann nach oberstrom an. Darüber hinaus gibt es Bereiche ohne oder nur mit 
geringer Zunahme der Sensitivität. 
• Es können Wahrscheinlichkeiten berechnet werden, dass die Abweichungen 
einen vorgegebenen Bereich nicht verlassen. Diese ändern sich im 
Längsschnitt. Es zeigt sich, dass eine zulässige Abweichung des 
Wasserspiegels von nur 5 cm abgesehen vom unterstromigen Rand mit nur 
40 % Wahrscheinlichkeit erreicht werden kann (siehe Abb. 4). 
• Für eine vorher festgelegte Wahrscheinlichkeit von z.B. 95 % können die 
dann zu erwartenden Abweichungen berechnet werden. Diese gehen bis 
maximal 18 cm am oberstromigen Rand. 
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Abbildung 4: Eintretenswahrscheinlichkeiten für Abweichungen des 
Wasserspiegels von +/- 5, 10 und 20 cm bei einer 10 %-
Abweichung des Abflusses 
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Die festgestellten erheblichen Abweichungen bis fast 20 cm bei einer Variation 
der Schlüsselkurve von nur 10 % sind zunächst erschreckend. Für einen 
kalibrierten Abfluss wird aber nicht von der Schlüsselkurve abgewichen, da das 
gerade die Randbedingung für die Kalibrierung ist. Das heißt eine Variation der 
Schlüsselkurve kann nur zwischen den kalibrierten Abflüssen auftreten und ist 
dort bei sorgfältiger Modellierung deutlich geringer. Eine 10 %-Abweichung 
kann dann vorkommen, wenn Prognoserechnungen außerhalb des kalibrierten 
Bereichs stattfinden, wenn sich die Schlüsselkurve geändert hat und die 
Kalibrierung nicht angepasst wurde oder bei zur Schlüsselkurve inkonsistenten 
HQ-Messungen. Alle diese genannten Beispiele sind dem Modellierer ohnehin 
als kritisch bekannt.  
3 Zusammenfassung und Ausblick 
Viele Eingangsparameter von numerischen Modellen sind unsicher. Die 
Möglichkeiten zur statistischen Erfassung der zum Teil natürlichen Spannbreiten 
der Parameter wurde bisher zu wenig berücksichtigt. In diesem Beitrag wurden 
zwei Methoden, die eine Zuverlässigkeitsanalyse von unsicheren Parametern in 
numerischen Modellen ermöglichen, vorgestellt. Die Monte-Carlo-Methode ist 
sofort einsetzbar, aber rechenintensiv und daher eher für 1D-Modelle geeignet. 
Für die FOSM-Methode wird eine Herleitung und Implementation von 
Gleichungen benötigt, die dann aber eine schnelle Berechnung ermöglicht. 
Daher ist diese Methode besonders für mehrdimensionale Modelle sinnvoll. 
Durch die Berücksichtigung der erläuterten statistischen Methoden ist eine 
genaue Kenntnis der Sicherheit von Prognosen mit numerischen Modellen 
möglich. 
Daher sollten in Grundsatzuntersuchungen zunächst mit Hilfe der Monte-Carlo-
Methode die sensitiven Parameter detektiert werden. Zudem werden weitere 
Erkenntnisse über die Variationsbreiten der Parameter durch Messungen 
benötigt. Besonders wichtig sind die Parameter, die eine starke nicht-lineare 
Abhängigkeit zeigen zu den resultierenden Größen, wie Wasserspiegel und 
Sohlhöhe. Daraus ergibt sich die kritische Kombination von sensitiven 
Parametern, die eine große Variationsbreite und ein nichtlineares 
Systemverhalten aufweisen. Für diese kritischen Parameter ist es sinnvoll, die 
FOSM-Methode standardmäßig einzusetzen, da sich der Aufwand für die 
Herleitung und Implementierung der Sensitivitätsfunktionen lohnt. 
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Leider ist bei sehr komplexen 1D-FTM Fragestellungen (Modelllängen von über 
100 Kilometer und Zeiträumen von Jahrzehnten) die Anwendung der FOSM-
Methode aufgrund der Vielzahl von oft unübersichtlich miteinander verknüpften 
Gleichungen nur sehr schwer oder gar nicht möglich. Hier stößt aber auch die 
Monte-Carlo-Methode an ihre Grenzen, wenn z.B. mehrere relevante Parameter 
einen gewissen Unsicherheitsbereich aufweisen und dann, um statistisch 
signifikante Ergebnisse zu erzielen, mehrere Millionen Rechnungen 
durchgeführt und ausgewertet werden müssten. 
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Aspekte zur Berechnungsgenauigkeit von 
Hochwassersimulationen mit mehrdimensionalen 
Strömungsmodellen 
Jens Wyrwa 
 
Für die Simulation von Hochwasserströmungen mit 2- und 3-dimensionalen 
Modellen müssen Sohlreibungsbeiwerte nicht nur der Gewässersohle, sondern 
auch den Vorlandflächen mittels Kalibrierung zugeordnet werden. Anhand eines 
ersten praktischen Beispiels wird erläutert, welche Auswirkungen 10 cm 
Messfehler bei einer zur Kalibrierung verwendeten Hochwassermarke haben 
können. In einem zweiten Projektbeispiel konnte eine Validierung durchgeführt 
werden, die über die erzielbare Genauigkeit Aufschluss gibt. Als dritter Aspekt 
wird die Untersuchung von Erosion suspendierbarer Feinsedimente mittels eines 
3D-Modells und erweiterter Turbulenzmodellierung angeführt. Hierbei zeigt sich 
eine starke Rückwirkung des Erosionsvorgangs auf die Sohlschubspannung. 
Berechnungsgenauigkeit, Sohlreibungsbeiwerte, Kalibrierung, Validierung, 2D- 
und 3D-Modelle 
1 Einleitung 
Wenn Fließvorgängen in flachen Gewässern mit freier Oberfläche mittels der 
tiefengemittelten Impulsbilanz beschrieben werden, dann stellen die Terme der 
Sohlreibung und des Wasserspiegelgefälles in aller Regel die größten Anteile 
dar. Der Ermittlung der Sohlreibung kommt also bei der Bemessung von 
Fließgewässern eine zentrale Rolle zu. Zur Verknüpfung von 
Fließgeschwindigkeit und Sohlschubspannung auf rauhen Sohlen sind 
verschiedene empirische Beziehungen vorgeschlagen worden, die alle Parameter 
enthalten, welche der Kalibrierung bedürfen. Ohne eine abschnittsspezifische 
Kalibrierung, die für das Hochwasser die überströmten Vorlandflächen mit 
einschließen muss, sind 2D- und 3D-Modelle kaum sinnvoll einsetzbar. 
Dieser Beitrag gliedert sich in drei Abschnitte (Aspekte). Im ersten Aspekt, 
Abschnitt 2, geht es um die Auswirkung eines Messfehlers bei der Kalibrierung.  
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Im zweiten Aspekt, Abschnitt 3, wird die erzielbare Genauigkeit anhand der 
Validierung eines 2D numerischen Modells beleuchtet. Den Abschluss bildet in 
Abschnitt 4 die Untersuchung der Sohlreibungsabnahme infolge Erosion feiner 
suspendierbarer Sedimente. 
2 Auswirkung eines Messfehlers bei der Kalibrierung 
2.1 Projektzusammenhang 
Im Verlauf der hydraulischen Untersuchung des geplanten Hochwasserschutzes 
Oberbillig an der Mosel mittels eines 2D-Modells durch das Ingenieurbüro 
Björnsen kam es im Januar 1995 zu einem Hochwasser.  
Es handelte sich dabei um das vierthöchste Moselhochwasser, dass seit dem 
Moselausbau beobachtet werden konnte mit einem Summenabfluss von 2190 
m³/s. Das Bemessungsabfluss für ein Hochwasser mit einer 
Eintrittswahrscheinlichkeit einmal alle 100 Jahre beträgt 2860 m³/s. 
Das Hochwasser am 23. Januar 1995 wurde vom Berechnungsteam vor Ort 
beobachtet. Unmittelbar nach Durchgang der Hochwasserspitze wurden die 
dabei aufgetretenen Wasserstände anhand von Geschwemmsellinien markiert. 
Daher war für die Kalibrierung des Modells eine außergewöhnlich gute 
Grundlage vorhanden. 
2.2 Ergebnis der Kalibrierung 
Nach der Modellaufstellung wurde mittels Kalibrierberechnungen die geeignete 
äquivalente Sandrauheit der Flusssohle angepasst. Da das Modell nicht sehr 
sensitiv auf Änderungen der Vorlandrauheiten reagierte, sind die dort 
angesetzten Werte stärker erfahrungsgestützt. Da die Wasserspiegellage in 
dieser Situation auf Änderungen der Wirbelviskosität ähnlich reagiert wie auf 
Änderungen der Sohlrauheit, musste auch bei der Bestimmung der 
Wirbelviskosität Erfahrungswissen einfließen. 
Abbildung 1  zeigt einen Ausschnitt des Berechnungsgebiets im Lageplan. In 
diesem wurden die Kalibrierpunkte eingetragen. Dort sind jeweils die 
berechnete und die beobachtete Wasserspiegellage eingetragen. Der Ausschnitt 
zeigt nur die Sauermündung und den oberstrom liegenden Teil der Mosel. Das 
gesamte Modellgebiet ist größer. Das Hochwasser vom Januar 1995 war ein 
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sogenanntes Sauer-dominiertes. D.h. die kleinere Sauer lieferte mit 1130 m³/s 
mehr Abfluss als die obere Mosel mit 1060 m³/s. Dadurch wird die Strömung in 
diesem Teil der Mosel etwas zurückgestaut. Der beobachtete Wasserspiegel in 
der oberen Mosel war ruhig, während der Abfluss in der Sauer gewellt und 
geräuschhaft vonstatten ging.  
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Abbildung 1: Eichpunkte im Lageplan 
2.3 Unstimmigkeit bei der beobachteten Wasserspiegellage 
Die Eichpunkte in diesem Ausschnitt weisen bis auf den westlichsten Punkt 1-2 
cm Abweichung zwischen Beobachtung und Berechnung auf und sind insgesamt 
physikalisch plausibel. Am westlichsten Punkt dieses Ausschnitts unterschreitet 
die beobachtete Wasserspiegellage allerdings den berechneten Wert um 10 cm. 
Dies ist an dieser Stelle so bemerkenswert, dass dazu weitere Überlegungen 
angestellt wurden. Hier soll dieses Beispiel dazu dienen, um zu erläutern, welche 
Konsequenzen ein Fehler von 10 cm bei der Vermessung der Wasserspiegellage 
haben kann. 
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2.3.1 Reibungsgesetze 
Zur Übersicht seien die bekannten Reibungsgesetze hier kurz angeschrieben 
(Heinemann, Press): 
Die Sohlschubspannung bτ  lässt sich auch als Reibungsgefälle rI darstellen: 
(1)  rb Ihg ⋅⋅⋅= ρτ  
Dieses Reibungs- oder Impulsverlust-Gefälle entspricht exakt dem 
Wasserspiegelgefälle nur bei gleichförmiger Strömung in geraden, sehr breiten 
Rechteckgerinnen mit konstanter Wassertiefe h. In den recht gleichförmigen 
Strömungen von hochwasserführenden Flüssen, die zu sehr breiten 
Fließquerschnitten ausufern, ist die Sohlreibung für einen wesentlichen Anteil 
des Impulsverlustes zuständig. 
Alle Reibungsgesetze dienen dem Zweck, die Sohlschubspannung mit der 
Fließgeschwindigkeit zu verknüpfen. Zusammenfassend lässt sich die 
Sohlschubspannung als Reibungsbeiwert mal Staudruck anschreiben: 
(2)  2
24
vb
ρλτ ⋅=  
Die bekannten Reibungsgesetze lassen sich damit als Berechnungsverfahren für 
den Reibungsbeiwertes 4/λ  darstellen (das ¼ stammt aus dem Verhältnis von  
hydraulischem Durchmesser zu hydraulischem Radius). Dazu werden 
unterschiedliche Rauheitsparameter (Stricklerbeiwert StK , äquivalente 
Sandrauheit k) verwendet. Die entscheidenden Differenzen bestehen aber bei der 
funktionalen Abhängigkeit von der Wassertiefe h: 
(3)  3
1
22
4
−− ⋅⋅⋅= hgK Stλ    Manning-Strickler 
(4)  
2
84,14
log
16
1
4
−


 


⋅−= h
kλ
  Colebrook-White (voll rauh) 
2.3.2 Unstimmigkeit in der Ermittlung des Gefälles 
Zuerst sei hier der Standardfall besprochen, in der ein Messfehler in der 
Wasserspiegellage ein fehlerhaftes Gefälle ergibt, das in der Kalibrierung zu 
einem fehlerhaften Rauheitsparameter führt.  
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Als einfaches Zahlenbeispiel sei angenommen, dass Wasserspiegel-Messungen 
nur im Abstand von je einem km vorliegen. Des Weiteren werde angenommen, 
dass eine Hochwasserströmung bei 1,5 m/s Fließgeschwindigkeit und 6 m 
Wassertiefe ein reales Gefälle von 20cm/km besitzt und dass sich dieses 
aufgrund eines Messfehlers auf 10cm/km reduziert oder auf 30cm/km erhöht. 
Mit Hilfe der Gln. (1) bis (4) lassen sich nun die Rauheitsparameter bestimmen: 
Für das reale Gefälle beträgt die äquivalente Sandrauheit k=0,32 m und der 
Stricklerbeiwert 32=StK  13
1 −⋅ sm . Das fehlerhaft zu kleine Gefälle führt zu: 
k=0,03 m und 45=StK  13
1 −⋅ sm . Das fehlerhaft zu große Gefälle ergibt: : 
k=0,90 m und 26=StK  13
1 −⋅ sm . Allein anhand dieser Zahlen ist ersichtlich, 
dass das Einbringen von Erfahrungswissen in den Kalibriervorgang das Resultat 
verbessern kann.  
Der Sinn dieses Zahlenbeispiels besteht nun darin aufzuzeigen, welchen Einfluss 
der Kalibrierfehler im Prognosefall hat, wenn der Wasserstand zumeißt höher als 
beim Kalibrierereignis ist. Als Beispiel werden hier 8 m Wassertiefe 
angenommen. Dann tritt bei gleichem realem Gefälle eine Fließgeschwindigkeit 
von 1,8 m/s auf. Mit den fehlerhaften Sandrauheiten ergibt sich für die Gefälle 
10,3 und 29,4 cm/km. Mit den fehlerhaften Strickler-Beiwerten ergeben sich 
10,0 und 30,0 cm/km. D. h. der durch einen Messfehler bei der Kalibrierung in 
ein Modell eingebrachte Fehler bleibt in seiner Größe nahezu konstant. 
Im konkreten Projekt war eine aussergewöhnliche Dichte von Messpunkten 
vorhanden. Das Auftreten eines negativen Reibungsgefälles ist unplausibel und 
wurde nicht in Betracht gezogen. 
2.3.3 Unstimmigkeit in der Ermittlung des Abfluss 
Als weitere Möglichkeit könnte in Betracht gezogen werden, dass der in der 
Kalibrierberechnung verwendete Abfluss Fehler aufweist. Auch im konkreten 
Projekt waren zur Abflussermittlung mehrere Pegel herangezogen worden und 
Annahmen über Wellenlaufzeiten verwendet. Durch umformen von Gl. (1) und 
(2) lässt sich der breitenspezifische Abfluss vhq ⋅= isolieren: 
(5)  ( )238 hIgq ⋅⋅⋅= λ   
Gleichung (6) besagt nun, dass sich der Abfluss aus dem Wasserstand ermitteln 
lässt, wenn Gefälle und Reibungsbeiwert bekannt sind. Andererseits bedeutet es 
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aber auch, dass ohne Kenntnis des Abflusses ein numerisches Modell nicht 
kalibrierbar ist.  
Der Wurzelterm auf der rechten Seite von Gl. (6) ist das was am Pegel als 
Pegelkurve und beim numerischen Modell in der Kalibrierung bestimmt werden 
muss. Ist der Zusammenhang bekannt, führt ein Fehler von z. B. 10 cm bei der 
Bestimmung der Wasserspiegellage (Wassertiefe h) bei Hochwasser (h = 6 ... 10 
m) zu einem Fehler von 2,5 ... 1,5 % beim Abfluss q. 
Die Veränderung des Abflusses, hat großflächige Veränderungen des 
Wasserstandes zur Folge. Eine so singuläre Abweichung wie im konkreten 
Projektbeispiel ist damit nicht erklärbar.  
2.3.4 Unstimmigkeit in der Ermittlung der überströmten Topographie 
Im konkreten Projekt wurde in Betracht gezogen, dass das alte, inzwischen 
überstaute, Buhnenfeld, das sich in diesem Bereich befindet, durch die 
Querprofile, die der geometrischen Modellierung des Flussschlauchs zugrunde 
lagen, nicht genau genug erfaßt wurde. Abbildung 2 zeigt den Blick von 
Wasserbillig nach Oberbillig an der fraglichen Stelle bei Mittelwasserabfluss. 
Die Lage des Buhnenfeldes ist anhand der roten Boje erkennbar. 
 
Abbildung 2: Blick von Wasserbillig nach Oberbillig über die Mosel 
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Es wäre also möglich, dass der Abflussquerschnitt an dieser Stelle stärker als 
angenommen eingeschnürt wird.  
Im verlustlosen 1D-Fall ergibt sich folgender Zusammenhang zwischen der 
Wasserspiegelhöhe z und der Geschwindigkeit v: 
(6)  .
2
2
const
g
v
z =+   
Die berechnete Geschwindigkeit in Flussmitte für die Hochwassersituation 
beträgt 1,3 m/s. Um gemäß der Gl. (7) eine Geschwindigkeitserhöhung zu 
verursachen, die 10 cm Wasserspiegelabsenkung entspricht, müsste der 
Querschnitt um 32% eingeengt werden. Dies ist in etwa der Anteil des 
Mittelwasserquerschnitts am Hochwasserquerschnitt. Die Buhnen müssten den 
kompletten Mittelwasserquerschnitts versperren, was sie offensichtlich nicht 
tun. Eine Wasserspiegelabsenkung von 10 cm infolge Einschnürung ist an dieser 
Stelle physikalisch nicht plausibel.   
2.4 Ergebnis ? 
Nachdem eine hydraulische Ursache für diese erstaunliche Abweichung eines 
Messwertes ausgeschlossen werden konnten, bleibt neben einem Fehler der 
Geodäsie als letzte mögliche Erklärung nur das Fahrzeug der Kommune 
Wasserbillig was an besagter Stelle während des Hochwassers abgestellt war. Es 
ist möglich, dass bereits kurz nach dem Durchgang des Hochwasserscheitels mit 
der Straßenreinigung begonnen wurde. Eine sinnvolle und übliche Tätigkeit der 
Gewässeranlieger. 
Dieses Beispiel soll einen Anhaltswert dafür liefern, wie weit der Aufwand der 
Anpassung des Modells an die Messungen bei der Kalibrierung sinnvollerweise 
getrieben werden sollte. Ausserdem mag dieses Beispiel den Eifer bei der Jagd 
nach genauen Messwerten anspornen. Es zeigt des Weiteren dem Berechnungs-
Ingenieur wie empfindlich die Güte seines Modells von den für die Kalibrierung 
verwendeten Daten abhängt. 
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3 Validierung eines 2D numerischen Modells 
3.1 Projektzusammenhang 
Die Eisenbahnlinie zwischen Bad-Hersfeld und Bebra quert kurz vor der 
Einfahrt in den Bahnhof Bebra die Aue der Fulda. Ausser dem Durchlass am 
Mittelwasserbett verfügt der Bahndamm noch über eine Flutmuldenöffnung, die 
nur der Hochwasserentlastung dient. In der Flutmuldenöffnung überquert ein 
Schienenstrang einen anderen, so dass zwei Brücken übereinander angeordnet 
sind. (siehe Abbildung 3) 
 
Abbildung 3: Flutmuldenbrücken  
Für einen Umbau der unteren Brücke wurde eine hydraulische Untersuchung des 
Hochwasserabflusses erforderlich, mit der das Ingenieurbüro Björnsen, BCE, 
beauftragt wurde. 
3.2 Kalibrierung 
Zur Kalibrierung wurde eine Hochwassersituation vom 14.1.1993 verwendet, in 
der 118 m³/s abflossen. Die Fulda war ausgeufert und durchströmte die 
Flutmuldenöffnung. Die Aue war aber nicht vollständig geflutet, die Wassertiefe 
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auf den Vorländern betrug wenige Dezimeter. Das obige Photo, Abbildung 3, 
wurde kurz danach aufgenommen und zeigt die Fließrichtung noch anhand der 
Ausrichtung der liegenden Gräser. Das folgende Photo, Abbildung 4, zeigt die 
Fulda in diesem Abschnitt mit ihrem Ufersaum und der landwirtschaftlich 
genutzten Aue. 
 
Abbildung 4: Fulda mit Ufersaum und Aue  
Das Maximum der Abweichungen zwischen den berechneten und den 
gemessenen Wasserspiegellagen lag nach der Kalibrierung bei 5 cm.  
3.3 Validierung 
Nach Projektabschluss trat am 22. 12. 1993 ein weiteres Hochwasser auf, das 
ebenfalls vom Ingenieurbüro Björnsen markiert und vermessen wurde. In der 
erfassten Situation flossen nun 320 m³/s, der Wasserstand ist im Vergleich zum 
Januar 0,5 - 0,8 m höherer. Die Aue ist bei diesem Abfluss vollständig 
überflutet. Zum Zwecke der Validierung wurde eine stationäre Berechnung 
dieses Ereignisses mit den gleichen Parametern ausgeführt. Abbildung 5 zeigt 
einen Ausschnitt der Ergebnisdarstellung. Links im Bild der Flußschlauch der 
Fulda, rechts oben die Flutmuldenöffnung. Die Diskretisierung in der 
Flutmuldenöffnung ist sehr fein, daher „ballen“ sich die Geschwindigkeitspfeile 
an dieser Stelle. 
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Abbildung 5: Validierung Dez. 1993, 2D Strömungsberechnung 
Geschwindigkeiten - schwarze Pfeile, Wasserspiegel – gelbe Isolinien.  
An dem Brückenkopf links unten in Abbildung 5 und in der Flutmuldenöffnung 
konnten Markierungen angebracht werden, deren Werte in den eckigen 
Kästchen eingetragen sind. Der berechnete Wert steht in dem runden Kästchen 
jeweils darunter. Die maximale Abweichung ergab sich in der 
Flutmuldenöffnung mit 7 cm.  
Daraus ist erkennbar, welche Genauigkeit mit 2D-Strömungsberechnungen 
erzielt werden kann. 
Das gute Ergebnis ist hier vor allem auf den großen Prognose-Radius der im 
DVWK-Merkblatt 220 empfohlenen Ansätze nach Colebrook-White und Pasche 
für die Reibungsverluste infolge Sohlrauheit und Gehölzbewuchs 
zurückzuführen. 
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4 Sohlreibungsabnahme infolge Erosion 
In diesem letzten Aspekt wird nun auf eine Testrechnung mit dem 3D-Modell 
„casu“ Wyrwa (2003) zurückgegriffen. Diese Berechnung diente zur 
Untersuchung von Erosionsvorgängen von suspendierbaren Feinsedimenten, wie 
sie in Tideströmungen von Ästuaren (Flussmündungen)  auftreten.  
Es wurde für diesen Testfall eine gerade Rechteckrinne von 2000 m Länge ohne 
Seitenwandreibung diskretisiert. Die Wassertiefe beträgt 10 m. Bei einer 
mittleren Fließgeschwindigkeit von 0,9 m/s stellt sich infolge der Sohlrauheit 
k=2,66 mm eine Sohlschubspannung von 1,73 N/m² ein, was einem Gefälle von 
1,75 cm/km entspricht (Fall 1 in Abbildung 6). Zur Simulation von Erosion 
wurde nun im Modell auf der gesamten Sohle eine Quelle von 
Suspensionskonzentration mit der Stärke 0,96 g/(s m²) angebracht. Es handelt 
sich hierbei um Verhältnisse, wie sie typischerweise in der voll ausgeprägten 
Flutströmung dort auftreten, wo Schlick an der Sohle liegt. 
 
Abbildung 6: Konzentrationsverteilung bei Erosion  
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Abbildung 6 zeigt Längsschnitte der Konzentrationsverteilung für 3 
verschiedene Berechnungsvarianten.  
In der Variante 1 wurde angenommen, dass die Dichte des Fluides von der 
Sedimentkonzentration unbeeinflusst ist. D. h. das suspendierte Sediment sich 
wie ein inerter Tracer verhält und keine Rückwirkung auf die Hydraulik 
stattfindet. 
In der Variante 2 wird berücksichtigt, dass sich die Dichte des Fluides in Folge 
der Suspensionskonzentration verändert. An der Sohle, dem Ursprung der 
aufgewirbelten Sedimente vergrößert sich die Dichte. Bei der turbulenten 
Einmischung in höhere Wasserschichten muss turbulente kinetische Energie in 
potentielle Energie des Sediments überführt werden und geht damit dem 
Turbulenzprozess verloren. Die Turbulenz wird gedämpft. Die 
Sohschubspannung geht zurück und die Einmischung der Konzentration in 
höhergelegene Wasserschichten benötigt mehr Zeit. In der Simulation von 
Variante 2 wurde ein  Standard k-ε Turbulenzmodell (Rodi 1980) verwendet. 
Der Umstand, dass eine vertikale Dichteschichtung die vertikalen Fluktuationen 
stärker dämpft als die horizontalen, hat zur Folge, dass isotrope 2-
Gleichungsmodelle wie das Standard k-ε Turbulenzmodell die 
Turbulenzdämpfung unterschätzt. Als Abhilfe wurden in der Meteorologie und 
Ozeanografie sogenannte Stabilitätsfunktionen entwickelt (Burchard), die es 
ermöglichen, diesen für den Wärmeaustausch zwischen Ozean und Atmosphäre 
so wichtigen Prozess zutreffend zu quantifizieren. In Variante 3 wurde die 
Stabilitätsfunktion nach Galperin verwendet. 
Beachtlich an diesem Vorgang ist die Rückwirkung der Sedimentdynamik auf 
die Hydraulik. Infolge der Erosion von Feinsedimenten kommt es zu einer 
Verringerung von Sohlschubspannung und Reibungsgefälle um 33%. 
5 Bewertung 
Ausgehend von der Vermutung, dass eine zur Kalibrierung verwendete 
Wasserspiegel-Messung einen Fehler von 10 cm aufweist, konnte in Abschnitt 2 
gezeigt werden:  
a) Die Vorhersage von Wasserspiegellagen mit numerischen Modellen können 
nicht genauer sein, als die zur Kalibrierung verwendeten Wasserspiegel-
Messungen. Sie sind aber auch nicht ungenauer. 
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b) Für die Kalibrierung von hydraulischen numerischen Modellen muss der 
Abfluss bekannt sein. 10 cm Ungenauigkeit bei der Wasserspiegellage 
korrelieren mit 2 bis 3% Fehler beim Abfluss im Hochwasserfall. 
c) Überaus heikel gestaltet sich der Versuch aus Wasserspiegel-Messungen auf 
die überströmte Geländetopographie zurückzuschließen. 
Die bei der Validierung in Abschnitt 3 ermittelte maximale Abweichung von 7 
cm zwischen Messung und Berechnung bedeutet: 
a) Wenn gute Kalibriermessungen vorliegen und ein 2D-Modell sorgfältig 
aufgestellt wurde, ist eine Genauigkeit von 1 Dezimeter erreichbar. 
b) Der Autor geht davon aus, dass sich eine Genauigkeit in der hydraulischen 
Simulation von ½ Dezimeter nur unterschreiten lässt, wenn 1. hochgenaue 
Kalibriermessungen vorliegen, 2. ein 3D-Modell eingesetzt wird, 3. der 
Vegetationszustand berücksichtigt wird und 4. die Morphodynamik 
miterfasst wird. 
Aus der in Abschnitt 4 geschilderten Untersuchung läßt sich folgern: Die 
Erosion von suspendierbaren Sedimenten setzt die Sohlschubspannung und 
damit das Gefälle im betrachteten Fall um 33% herab. Dieser Effekt vergrößert 
die Pegelhysterese und muss nicht nur in der Transportsimulation sondern auch 
bei Wasserspiegellagen-Berechnungen in gegebenem Fall berücksichtigt 
werden. 
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Data Mining for Management and Rehabilitation 
of Water Systems: The Evolutionary Polynomial 
Regression Approach 
Orazio Giustolisi, Dragan A. Savic, Daniele Laucelli 
 
Risk-based management and rehabilitation of water distribution systems requires 
that company asset data are collected and also that a methodology is available to 
efficiently extract information from data. The process of extracting useful infor-
mation from data is called knowledge discovery and at its core is data mining. 
This automated analysis of large or complex datasets is performed to determine 
significant patterns among data. There are many data mining technologies (Deci-
sion Tree, Rule Induction, Statistical analysis, Artificial Neural Networks, etc.), 
but not all are useful for every type of problem. This paper deals with a novel data 
mining methodology for pipe burst analysis, which integrates numerical and sym-
bolic regression. This new technique is named Evolutionary Polynomial Regres-
sion and uses polynomial structures whose exponents are selected by an evolu-
tionary search, thus providing symbolic expressions. 
A case study from UK is presented to illustrate the application of the Evolutionary 
Polynomial Regression methodology to prediction of main bursts and to identifi-
cation of the network features influencing them. 
Keywords: Water Distribution Systems, Bust Risk Analysis, Data Mining, Model-
ling, Evolutionary Polynomial Regression. 
1 Introduction 
Economic and social costs of pipe bursts are on the increase and there is a clear 
need to predict pipe failure rates for water supply systems. However, we have to 
accept that processes causing pipe bursts are often difficult to describe using 
classical mathematical tools. Furthermore, collecting all potentially useful in-
formation for a full physical description of such a phenomenon is very expen-
sive, because of the large (often unknown) domain of the problem. The use of 
classical statistical analysis to describe the influence of particular parameters is 
also a difficult task because of the complexity of the physical system. The most 
commonly identified parameters thought to have an influence on pipe bursts are 
the pipe age, material and diameter. Other parameters, such as soil corrosivity, 
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meteorological conditions, traffic loading, internal pressure and external stress 
may also be important, but are difficult to obtain. Considering aforementioned 
difficulties, water managers have to make long-term decisions about strategic 
investments into their assets and urgently need a robust and reliable tool to do 
assess the need for investment. 
With improvements in monitoring of water systems, data-driven techniques are 
becoming more interesting and useful. In particular, data mining is an obvious 
approach to investigate, as it can deal with a high degree of complexity within 
the given data, see Fayyad et al. (1996). Data mining is the search for valuable 
information in large data sets, trying to discover patterns in the data. Data min-
ing techniques can be used to classify data records and to allow for the creation 
of new hypotheses about the system behaviour. For example, Savic et al. (2003) 
used Classification Tree and Rule Induction algorithms as data mining strategies 
for water systems management purposes. 
This paper deals with a novel data mining methodology for prediction of failures 
in water mains and development of hypotheses for the possible causes of pipe 
bursts. This new technique is Evolutionary Polynomial Regression (EPR), which 
integrates numerical and symbolic regression. The EPR strategy provides sym-
bolic expressions that can be used and manipulated before, during and after the 
data mining process. Mainly, the selection of the desired parsimony level and 
the inclusion of known mathematical structure into the research strategy are 
some of the key features of EPR that are useful for data mining (Giustolisi and 
Savic, 2004). In this way, human expertise can still play a significant role in ana-
lysing the output expressions. These features could (i) play a relevant role in 
planning and design of monitoring networks, (ii) help to understand what the 
actual usefulness of each considered factors is and (iii) allow cost savings to be 
achieved. 
2 Data Mining 
2.1 Classification of modelling techniques 
In the context of this particular work, the final goal of data mining is to create a 
pipe bursts model to be used in water system management. The problem of 
building mathematical models of complex systems, such as waterworks, starting 
from observed data is usually called system identification. Colour coding of 
mathematical modelling is often used to classify models according to the levels 
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of prior information requirement, i.e. white box models, black-box models and 
grey-box models, (Giustolisi 2003). Therefore, it is useful to classify EPR ac-
cording to this classification (see Figure 1): 
 A white-box (WB) model is a system where all necessary information is 
available, i.e. the model is based on first principles (e.g. physical laws), known 
variables and known parameters. Because the variables and parameters have 
physical meaning, they also explain the underlying relationships of the system; 
 A black-box (BB) model is a system of which there is no prior informa-
tion available. These are data-driven or regressive models, whose both the func-
tional form of relationships between variables and the numerical parameters in 
those functions are not known and need to be estimated (e.g. Artificial Neural 
Networks);  
 Grey-box (GB) models are conceptual models whose mathematical struc-
ture could be known through conceptualisation of physical phenomena or 
through simplification of differential equations describing the phenomena under 
consideration. These models usually need parameter estimation by means of in-
put-output data analysis, but the range of parameter values is normally known 
(e.g. Dimensionally Aware Genetic Programming, Classification tree); 
In addition to being based on first principles, white-box models have the advan-
tage of being able to describe the underlying relationships of the process being 
modelled. However, the construction of white-box models can be difficult be-
cause the underlying mechanisms may not always be completely known, or be-
cause the experimental results obtained in the laboratory environment do not 
correspond well to the prototype environment. Due to these problems ap-
proaches based on data-driven techniques are gaining considerable interest. 
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Figure 1: Data-driven modelling techniques 
2.2 Some Data Mining Techniques 
Artificial Neural Networks (ANNs) are the best known of BB approaches to data 
mining, being able to discover a model that fits data, see Haykin (1999). They 
always require all numerical data, while non-numerical data need to be remap-
ped into numerical information. ANNs work very well when modelling complex 
processes, but they do not explain the underlying relationships of the system nor 
they allow easy understanding of the influence of each input variable on the out-
put results (because they are unable to produce symbolic representation of the 
relationships). 
Among GB techniques, the C5.0 algorithm, Quinlan (1993), has often been used 
to understand the main process and parameters involved in pipe bursts. Like 
many other data-mining tools, C5.0 performs at its best when there is a similar 
number of cases for each class created. Savic et al. (2003) created an additional 
post-processing tool needed to perform post data-mining rule optimisation, 
which allows the combination, alteration and visualisation of rules from a vari-
ety of sources. The tool allowed inclusion of rules added by a human expert or 
derived from different machine learning processes.  
2.3 A new approach: EPR 
EPR is a multipurpose tool, see Giustolisi and Savic (2004), with a high level of 
flexibility, which also allows interactive development of models (see Figure 2). 
A user is free to tune each rule of the search according to his/her needs and 
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available information. Therefore, EPR can be used to describe the relationships 
among data (i.e. when or which pipe will fail) and then to discover new knowl-
edge about the studied phenomenon (i.e. what factors influence pipe breaks). 
EPR produces simple symbolic expressions consisting of functions and constant 
values. According to his/her preferences and expertise, the user can select the 
level of parsimony and which functions are to be used in EPR. This is important 
because the result of applying the methodology could be a simple symbolic 
model with some physical insight that is easy to use by engineers. 
 
Figure 2: EPR tool user-friendly interface. 
2.3.1 Brief overview on EPR 
EPR is a data-driven hybrid tool, aimed at searching for polynomial structures. 
We can represent the general EPR expression as:  
(1) ( )∑ += =
m
j
j aafy
1
0,X  
where y is the estimated output of our system; aj is a constant value; f is a func-
tion constructed in the EPR process; X is the matrix of input variables; and m is 
the length, i.e. number of terms, of the polynomial expression (excluding bias, 
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a0), see Giustolisi and Savic (2004). The general functional substructure repre-
sented by f(X,aj) is constructed in EPR by means of a genetic algorithm. The 
algorithm simply selects the useful input vectors from X to be combined. The 
structure of f(X,aj) is set by the user, according to any physical insights. The pa-
rameters aj are computed by the least squares method, while the selection of fea-
sible structures is performed by an evolutionary search. 
In this way, starting from field data, clearly understandable expressions involv-
ing all the available parameters could be constructed. This also makes possible 
the identification of the most influencing factors in the data mining process (by 
analysing the values of polynomial exponents). In our case, EPR is able to iden-
tify those pipe features most influencing the burst life of a main.  
3 Main Factors for Water Pipe Failures 
Traditionally, many researchers and engineers have tried to find a clearly under-
standable relationship between the most commonly available pipe information 
and pipe burst rates. The age of water pipes undoubtedly plays an important role 
in determining the life of a main, see Herbert (1994). Nevertheless, age alone is 
not enough to fully describe the phenomenon. Kettler and Goulter (1985) re-
ported a strong correlation between age and an increase in burst rate of asbestos 
cement pipes. These findings indicate that material of water mains should also 
be considered. Throughout the UK, the most commonly used material is cast 
iron and a number of studies have investigated the failure rates of cast iron 
pipes. For example, Lackington and Burrows (1994) found bursts mainly occur-
ring in the region of heavily corroded walls and suggested a relining of pipes 
with cement mortar as a protection against internal corrosion. Results of Kettler 
and Goulter (1985) suggest that in particular joints of water mains deteriorate 
most quickly. It has been also suggested that pipe diameter plays a significant 
role in that smaller diameter mains are subject to a higher failure rate. Walski et 
al. (1986) reported that smaller diameter pipes were more likely to fail due to 
circumferential cracks and hole blowouts, indicating a lack of bending strength 
and a high level of corrosion. Therefore, based on technical literature, age, ma-
terial and diameter are the main parameters to be included in the analysis. 
Further parameters could be the number of pipes, supplied properties, main 
length, soil corrosivity, meteorological conditions, traffic loading, internal pres-
sure, external stress, etc. 
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4 Case Study 
In this paper, the EPR approach is used to predict pipe bursts, using recorded 
data from a UK water distribution system. The same dataset was analysed by 
Savic et al. (2003) by means of a classification approach. 
The available data are from one single company. Recorded bursts in the water 
system are from 1970 to 2000, at a pipe level. Pipe bursts development over 
time is shown in Figure 3, which, due to a confidentiality agreement, is given 
dimensionless. 
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Figure 3: Development of pipe bursts over the last 30 years 
 
Table 1 Available pipe features 
Features Values 
Materials AC, CI, ST, DI, SI, MDPE, HDPE, PVC, GRP, SOL  
Year laid From 1894 to 2000 
Diameters From 32 mm to 914 mm 
Lengths Total 6,207 km 
Supplied properties Total 555,036 
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Looking at Figure 3, it can be argued that data have been collected systemati-
cally during the last 15 years. In our analysis both data describing pipes with 
bursts and “no burst pipes” were used. It is particularly important to consider 
information from the entire network in order to get all the statistical correlations 
between those factors which cause pipe failures. For example, pipes with the 
same age and material should have the same statistical failure rate, but some of 
them had no burst recorded during the 15-year period of systematic data collec-
tion. For this reason, pipes with no receded bursts have to be included in statisti-
cal analysis. Table 1 gives a brief summary of the available information about 
the water system. The total number of pipes was 92,701 with the total length of 
about 6,200 km. 
4.1 Data pre-processing and input selection 
Information recorded for 92,701 pipes in the network related to pipe material, 
year when it was laid, pipe diameter, length, number of properties supplied by 
each pipe, district metering zone location, type of pipe, number of bursts, type of 
burst and failure date. 
In order to build the EPR model, the number of bursts, year the pipe was laid, 
diameter, pipe length and supplied properties were chosen as the most important 
variables. The information about material was neglected at this stage because it 
was assumed that a strong correlation exists among the diameter, age of pipe and 
the material. There are also difficulties in re-mapping the material information 
into a numerical format. Furthermore, some missing data about the year pipe 
was laid have been reconstructed on the basis of the correlation between age and 
material, therefore, the information on pipe material was implicitly used. For 
these pipes (less than 10% of all mains), missing information on age was esti-
mated as the average of those pipes in the same class of material and diameters. 
This procedure ensured that statistical properties of the whole set of data did not 
change significantly. In cases when pipe material was unknown, the average 
year the pipe was laid was deduced based on diameter. Finally, for all the pipes 
the supplied properties density was computed as a ratio between the number of 
supplied properties and pipe length. The “working age” of a pipe was computed 
as a difference between the last monitoring year (2001) and year its was laid. 
4.2 EPR inputs 
After pre-processing, the four inputs (diameter, length, working age and sup-
plied properties) and one target output (number of bursts) were available for all 
pipes. Before EPR was applied to the dataset, individual records were grouped 
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using the working age and the range of diameters as classification criteria. Each 
working age class was 5 years long, such that the pipes that were 1 to 5 years 
old, 6 to 10 years old, etc., belong to the same class. The working age of the ac-
tual class (‘Age’) was calculated as the average value. For each class the follow-
ing attributes were calculated: (1) the sum of pipe lengths (LT); (2) the sum of 
supplied properties (PR); (3) the number of pipes (NP); (4) the average of sup-
plied properties density (Den); and (5) the equivalent diameter. The equivalent 
diameter is defined as 
(2) 
LT
DL
Deq class
⋅∑=  
where D is the single pipe diameter and L is its length.  
The sum of bursts (BR) was assigned to each class and defined as a target output 
for EPR. Finally, EPR was applied to the aforementioned inputs (Age, LT, NP, 
Den, PR, Deq) to model the number of bursts for each class, having BR as the 
target (total bursts in 15 years). 
4.3 Results and comparisons 
A cost function used within EPR was aimed at penalising the complex structures 
by limiting the number of involved inputs, as in Giustolisi et al. (2004). At the 
end of the search phase, EPR selected 4 inputs (out of 6) as significant. The 
symbolic expression obtained is 
(3) 
11125104811.6 −−− ⋅⋅⋅⋅⋅= NPDeqLTAgeBR  
which has a Coefficient of Determination (CoD) = 0.92 and correctly describes 
the 95.7 % of all the recorded bursts. Considering Eq. (3) under a knowledge 
discovery point of view, one can say that the age and pipe length are propor-
tional to the number of pipe bursts. The opposite is true for the equivalent di-
ameter, i.e. smaller number failures is observed on larger diameter pipes, which 
agrees with findings of Walski et al. (1986). Moreover, in Eq. (3) we found that 
the average length of the pipes belonging to the same class is influent in deter-
mining the total bursts of the relative class, so increasing our knowledge about 
statistical correlations in our water system. 
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4.4 How to use the EPR model in water systems management 
Looking at Eq. (3) a decision-maker can easily get reliable information about 
how many failures there will likely be in the water network during a particular 
time period. For example, if a user needs to know how many failures will likely 
happen in the next three years in order to develop an asset management strategy, 
he/she will use Eq. (3) to compute BR. The number of bursts in the next three 
years could be estimated as the difference between the recorded bursts in 2000 
and predicted number of bursts in 2003.  
5 Conclusions 
An application of the new data mining technique for pipe bursts prediction is 
described in this paper. This new technique, called Evolutionary Polynomial 
Regression (EPR), provides symbolic expressions as a result of data analysis. 
The prediction model was developed and tested on a real-world case. The tech-
nique is also used to investigate the causal effects/factors, starting with the most 
commonly available, such as pipes age; pipe length, number of properties sup-
plied and pipe diameter. 
Data mining by EPR produced good, simple and understandable relation-
ships/models that provide the high level of statistical correlation between the 
variables. The model obtained indicates that the age and pipe lengths are directly 
proportional to pipe bursts, while the pipe diameter is inversely proportional to 
the propensity of pipes to fail. These results confirm the same physical insights 
obtained in similar studies of different pipe networks, Kettler and Goulter 
(1985); Walski et al. (1986); Lackington and Burrows (1994) and Savic et al. 
(2003).  
From an engineering point of view, EPR appears to be a reliable prediction tool, 
being able to support long-term strategy decisions for asset management for wa-
ter companies. However, similar to the other data-driven techniques, its useful-
ness will depend on the diversity and quality of the input data. This is where 
EPR can help identify which important information is needed and what pipe 
burst factors have to be properly collected. 
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Unsicherheiten bei der Abbildung von 3D-Effekten 
in der Hochwasserabschätzung mit 2D-
tiefengemittelten Berechnungsverfahren 
Thomas Wenka, P. Michael Schröder 
 
In der Beurteilung von Flussregelungsmaßnahmen kommen hydrodynamisch-
numerische Verfahren zum Einsatz, denen grundsätzlich vereinfachende Annah-
men, wie z.B. Tiefenmittelung oder Turbulenzmodellierung, zu Grunde liegen. 
Der vorliegende Beitrag geht der Frage nach, welche Unsicherheiten diese Ver-
einfachungen in der Hochwasserabschätzung bewirken und mit welchen Mitteln 
dennoch Aussagen für eine zuverlässige Risikoabschätzung getroffen werden 
können. 
Flussregelung, Hochwassersimulation, Tiefenmittelung, Turbulenzmodellierung 
1 Einleitung 
Um dem steigenden Verkehrsaufkommen an Mittel- und Niederrhein zu begeg-
nen, wurde die Vertiefung der Fahrrinne auf 2,50 m unter GlW zwischen Kob-
lenz und Duisburg bzw. auf 2,80 m unter GlW von Duisburg bis zur deutsch-
niederländischen Grenze beschlossen. Für die davon betroffenen Stromab-
schnitte werden Regelungskonzepte erarbeitet, die der kontinuierlichen Abmin-
derung der Baggermengen dienen. Das primäre Ziel aus Sicht des Verkehrs-
wasserbaus ist hierbei, durch den Neubau bzw. die Erweiterung von Buhnen und 
Leitwerken sowie eine gezielte Geschiebebewirtschaftung entlang des frei 
fließenden Rheins ein neues dynamisches Sohlengleichgewicht zu schaffen. 
 
Aus Sicht der Anlieger sind Flussregelungsmaßnahmen tolerabel, wenn das Ri-
siko eines Hochwasserschadens durch die Maßnahme nicht zunimmt. Die Hoch-
wasserneutralität der Baumaßnahmen muss daher im Rahmen der Untersuchun-
gen zuverlässig nachgewiesen werden. Aus modelltechnischer Sicht müssen 
zum Nachweis der Hochwasserneutralität bzw. zur Bestimmung der Gefährdung 
die Unsicherheiten bei der Abbildung der natürlichen Prozesse in ihrer 
Wirkungskette quantitativ erfasst und analysiert werden. 
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2 Theoretische Betrachtungen 
Die Bewertung und Optimierung von Regelungsmaßnahmen erfolgt in der BAW 
mit mesoskaligen Modellen, die am Rhein eine Länge von 10 – 30 Flusskilo-
meter aufweisen. Einzelne Bauwerke, wie Buhnen oder Parallelwerke, werden 
geometrisch genau nachgebildet. Allein diese Anforderung an die Geometrie 
führt zum Teil auf Modellgrößen von über 500.000 Stützpunkten in der Fläche. 
Eine effiziente hydrodynamisch-numerische Berechnung ist dann nur noch mit 
vereinfachten Modellgleichungen zu bewältigen, so dass üblicherweise 
zweidimensional-tiefengemittelte Berechnungsverfahren eingesetzt werden. 
Sofern der Gültigkeitsbereich der Gleichungen durch die Vereinfachungen ein-
geschränkt wird, erfolgt eine Parametrisierung der nicht berücksichtigten physi-
kalischen Prozesse entweder durch vereinfachende Modelle mit zusätzlichen 
Modellparametern oder durch Anpassung vorhandener Parameter. Die Prog-
nosegenauigkeit der Simulation wird hierdurch u.U. erheblich vermindert 
(Schröder, 1997 & 2003): 
Turbulenzmodellierung 
Die zeitliche und räumliche Auflösung von Turbulenz durch „Direkte 
Numerische Simulation" erfordert einen für praktische Fragestellungen ungeeig-
net hohen Rechenaufwand. Es kommt daher im Allgemeinen der Einsatz von 
Turbulenzmodellen in Betracht. Algebraische Turbulenzmodelle, wie das von 
Elder (1959), berücksichtigen nicht den Transport von Turbulenz mit der Strö-
mung. Der Einfluss von Scherschichten wird nur unzureichend erfasst. Das 
Elder-Modell beruht auf messtechnischen Untersuchungen zur Stoffausbreitung 
und verwendet für die Mischung in Strömungsrichtung einen um den Faktor 10 
höheren Koeffizienten als in lateraler Richtung. In beschränktem Umfang 
werden hierdurch Dispersionseffekte besser approximiert als in aufwändigeren 
Turbulenzmodellen. 
Hydrostatische Druckannahme 
Bei der Tiefenmittelung wird die vertikale Impulsgleichung zu einer hydrosta-
tischen Druckgleichung vereinfacht. Der Einfluss vertikaler Beschleunigungen 
auf die Strömung, wie sie beispielsweise an angeströmten, über- und um-
strömten Bauwerken oder bei steilen Wellen auftreten, wird daher nicht korrekt 
abgebildet. Anhaltswerte für die Gültigkeit der hydrostatischen Druckannahme 
findet man u.a. in der Angabe, dass das maximale Sohlgefälle in Fließrichtung 
einen Wert von 1 : 10 nicht überschreiten sollte. 
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Vernachlässigung von Dispersionstermen (aus der Tiefenmittelung) 
Die mathematisch exakte Integration in vertikaler Richtung führt auf tiefenge-
mittelte Gleichungen, die zusätzliche Dispersionsterme beinhalten. Diese Terme 
sind nur dort vernachlässigbar klein, wo sehr gleichförmige vertikale Geschwin-
digkeitsprofile vorliegen. Insbesondere Sekundärströmungen und vertikale Re-
zirkulationszonen hinter über- oder auch umströmten Bauwerken können in 
ihrer Wirkung auf die Strömung nur unzureichend abgeschätzt werden (Rouvé & 
Schröder, 1994). Der u.U. erhebliche Einfluss auf die Strömung, ist 
insbesondere ein Problem bei der Bewertung von Baumaßnahmen, selbst wenn 
nur Differenzbetrachtungen zwischen einem Ausgangszustand und einer 
Bauwerksvariante durchgeführt werden (vgl. Abschnitt 4.1). 
Ein Verzicht auf die direkte Modellierung der Dispersionsterme bedingt deren 
Berücksichtigung in den Diffusionstermen. Eine übliche Strategie ist die ent-
sprechende Erhöhung der Wirbelviskosität νt. Bei Verwendung des tiefengemit-
telten k-ε Turbulenzmodells (Rodi, 1993) lässt sich dies über die Wirbel-
viskosität z.B. durch die Kalibrierung der im sekundären Produktionsterm 
enthaltenen dimensionslosen Diffusivität e* tun. Auf empirischem Wege wurde 
für Laborgerinne typischerweise ein Wert von e* = 0,15 und für Flüsse von 0,6 
ermittelt. Zahlreiche Veröffentlichungen weisen jedoch darauf hin, dass durch 
Einbauten und Krümmungen Sekundärströmungen induziert werden, welche die 
Dispersion erheblich intensivieren. Durch die Proportionalität zwischen νt und 
e* ist es angebracht, Bereiche intensiver Sekundärströmung mit einer Erhöhung 
der Diffusivität zu kalibrieren. Rouvé & Schröder (1994) zeigen am Beispiel des 
Aachener Mäanders, wie stark e* in solch extremen Fällen variieren kann. Die 
Werte variieren von e* = 0,5 auf den Vorländern bis e* = 25 im Hauptgerinne. 
3 Datenqualität und Prognosefähigkeit 
3.1 Qualität der Eingabedaten 
Im numerischen Modell wird das reale System, das sich immer auf einen 
räumlichen Ausschnitt aus der Natur bezieht, durch geometrische und stoffliche 
Parameter beschrieben, wobei nur die für den jeweiligen Anwendungsfall 
bedeutsamen Gegenstand des Modells sein müssen. Das System, das mit der 
Umgebung in Wechselwirkung steht, wird durch die über die Systemgrenzen 
wirkenden Ein- und Ausgangsgrößen gesteuert (Wenka, 2003). Diese Natur-
daten, die über die Rand- und Anfangsbedingungen die Qualität des Modells 
maßgeblich beeinflussen, unterliegen teilweise beträchtlichen Streubreiten. 
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So kann z.B. bei Wasserspiegelfixierungen an schiffbaren Flüssen für Niedrig- 
bis Mittelwasser cm-Genauigkeit erreicht werden. Ungünstige Auswirkungen 
auf die Messungen hat der durch Wind und Schifffahrt verursachte Wellen-
schlag, der bei Hochwasser lediglich dm-Genauigkeit zulässt. Bei der möglichst 
zeitgleichen Geschwindigkeits- und Abflussmessung mittels ADCP ist eine 
Genauigkeit von ca. 95% erreichbar.  
3.2 Prognosefähigkeit 
Für die Genauigkeit eines Modells wird oft der Vergleich mit der Natur als der 
entscheidende Maßstab genannt. Von dieser datenorientierten Seite bietet sich 
daher der Vergleich mit Messdaten an. Diese weithin gebräuchliche Methode ist 
zwar sehr nützlich aber unscharf, da eine mathematisch exakte Fehlerbe-
trachtung nicht vorgenommen werden kann (Wenka, 1999). 
Bei einem 2D-tiefengemittelten Modell eines Flussabschnittes, in dem nahezu 
stationäre Ereignisse simuliert werden, kann für den Fehler bezüglich des 
Wasserstands angenommen werden: Unter der Voraussetzung, dass der Modell-
fehler deutlich kleiner als der Messfehler ist, können die Wasserstände absolut 
in der Größenordnung der Eingangsdaten angegeben werden. Die Wasserspie-
geldifferenzen zwischen den Modellvarianten können in der Größenordnung des 
Modellfehlers angegeben werden. Absolute Wasserspiegelhöhen können somit 
bei Flussmodellen zuverlässig in dm-Genauigkeit berechnet werden. Prognosen 
der Wasserstandsdifferenzen hingegen besitzen cm-Genauigkeit, sofern sie auf 
Basis desselben Modells ermittelt werden, in dem durch die 
variantenspezifischen Änderungen gegenüber dem kalibrierten und validierten 
Ausgangszustand die Modellannahmen nicht verletzt wurden. 
4 Beispiele 
4.1 Buhnengruppe am Godorfer Hafen 
Zwischen Bonn und Köln befindet sich im Bereich des Godorfer Hafens eine 
wechselseitige Fehlstelle, die die ausgewiesene Fahrrinnenbreite von 150 m ein-
schränkt und insbesondere bei Niedrigwasser ein Hindernis für die Schifffahrt 
darstellt (Abbildung 1). Daher ist der Neubau von Buhnen bzw. Parallelwerken 
unterhalb des Hafens geplant. Die Optimierung und Bewertung der Rege-
lungsvarianten wird mit einem 2D-tiefengemittelten Verfahren durchgeführt. 
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Abbildung 1 Blick auf den Rheinabschnitt „Godorfer Hafen“ 
mit wechselseitiger Fehlstelle 
Für den Stromabschnitt stand bis zum Jahr 2000 ein zweifach überhöhtes 
hydraulisches Labormodell zur Verfügung. Hierdurch ergab sich die Möglich-
keit, insbesondere eine aus 11 Buhnen bestehende Regelungsmaßnahme parallel 
im HN-Modell und im Labormodell zu untersuchen. Von Interesse war vor 
allem ein Vergleich hinsichtlich der Prognose regelungsbedingter Wasserspie-
geländerungen für Niedrig-, Mittel- und Hochwasserabflüsse. Während beide 
Modellarten für den Fall nicht überströmter Buhnen, also bei Niedrig- und Mit-
telwasser, eine gute Übereinstimmung in den prognostizierten Wasserspiegel-
änderungen zeigten, war bei Hochwasser eine nicht tolerierbare Diskrepanz in 
den Ergebnissen festzustellen. 
Gemäß Abschnitt 2 sind aufgrund der steilen Sohlgradienten an Buhnen bei 
Überströmung die tiefengemittelten Gleichungen physikalisch nicht mehr gültig; 
weder die Annahme einer hydrostatischen Druckverteilung noch die Vernach-
lässigung von Dispersionstermen ist statthaft. Dennoch werden auch für die 
tiefengemittelte Berechnung verlässliche Ergebnisse benötigt, da i.A. nicht 
immer kostenintensive Labormodelle zur Verfügung stehen und aufgrund der 
Modellgröße eine vollständige 3D-Simulation zu aufwändig wäre. Im Rahmen 
einer Sensitivitätsstudie sollte daher durch Parametervariation eine möglichst 
allgemeingültige Lösung für überströmte Buhnen gefunden werden. 
Im Wesentlichen kommen in den tiefengemittelten Gleichungen zwei Verlust-
parameter für eine Variation in Betracht: Sohlschubspannungen und turbulente 
Spannungen. Prinzipiell wäre eine pauschale Erhöhung der Sohlrauheit im 
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Bereich der Buhnen denkbar. Da auch die Wirbelviskosität eine Rolle spielt, hat 
diese Vorgehensweise den Nachteil, dass weder der Betrag noch der Bereich für 
die Erhöhung allgemeingültig und eindeutig festgelegt werden kann. Die Über-
tragung der Parametrisierung auf andere Flussabschnitte ist dann nahezu ausge-
schlossen. Daher wird hier global für das gesamte Modell eine gemischte Para-
metrisierung von Sohlschubspannungen und turbulenten Spannungen gewählt. 
Tabelle 1 Parameterkombinationen zur Berechnung der Buhnengruppe 
Skalierung Wirbelviskosität 
Variation 
Länge / Höhe Rauheit Labormaßstab Naturmaßstab 
0 8 0.0009 0.6 
A 8 0.004 2.8 
B 10 0.008 5.6 
C 15 0.012 8.5 
Elder-Modell 
100 / 50 
8 - - 
 
 
Abbildung 2 Wasserspiegeländerung im Längsschnitt infolge einer Buh-
nengruppe bei unterschiedlichen Parameterkombinationen 
Tabelle 1 zeigt die jeweils variierten Parameter. Die berechneten Wasserspiegel-
änderungen sind in Abbildung 2 für einen Längsschnitt durch die Fahrrinnen-
mitte bei unterschiedlichen Parameterkombinationen dargestellt. Es sei hier 
angemerkt, dass die mathematische Berechnung für den Labormaßstab ausge-
führt wurde, um eine größtmögliche Vergleichbarkeit von Simulation und Mes-
sung zu gewährleisten. Zunächst erfolgte die Berechnung für den Ausgangs-
zustand ohne Buhnen. Die Wirbelviskosität wurde dabei in Stufen variiert und 
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die Skalierung der Rauheitshöhe so angepasst, dass eine gute Übereinstimmung 
zwischen Simulation und Naturdaten bestand. Anschließend erfolgte mit der 
jeweiligen Parametervariation eine Simulation der Buhnenvariante. 
Unmittelbar lässt sich eine Tendenz aus den Berechnungen ableiten: Mit einer 
Erhöhung der Wirbelviskosität nimmt die vom HN-Modell prognostizierte 
Erhöhung der Wasserspiegellagen zu. Das Elder-Modell mit den Parametern 
νt,längs = 6,0 h Uτ und νt,quer = 0,6 h Uτ liefert oberhalb der Regelungsstrecke 
ähnliche Ergebnisse wie die Parametervariation B, während unterhalb eine 
stärkere Absenkung des Wasserspiegels vorhergesagt wird. 
Hier zeigt sich, dass die durchgeführte Sensitivitätsstudie für das tiefenge-
mittelte Modellverfahren eine Variation in den prognostizierten Wasserspiegel-
änderungen bewirkt, die die im Labormodell gemessenen Daten vollständig ein-
schließt. Aus diesen Ergebnissen sollte nicht leichtfertig gefolgert werden, dass 
nun für die Beurteilung von Buhnenvarianten immer die Variation B mit νt,const. 
= 5,6 m²/s oder das Elder-Modell zu verwenden ist. Vielmehr zeigt sich hier die 
Nützlichkeit einer Sensitivitätsstudie, um das Spektrum möglicher 
Modellergebnisse kennenzulernen und damit eine Aussage über die 
Modellgenauigkeit zu erhalten. 
Interessanterweise zeigen die Ergebnisse einer Sensitivitätsbetrachtung für 
Parallelwerksvarianten eine wesentlich geringere Variabilität, woraus im Ein-
klang mit der Theorie (Abschnitt 2) der Schluss zu ziehen ist, dass die Prognose-
genauigkeit bei tiefengemittelten Modellen für Längsstrukturen sehr hoch ist 
(Roßbach & Schröder, 2001). 
4.2 Flutmulde Rees / Niederrhein 
Durch eine Flutmulde auf dem linken Rheinvorland gegenüber der Stadt Rees 
(Abbildung 3) wird eine wirksame Abnahme der Erosion der Flusssohle bei 
gleichzeitiger Verminderung der Hochwassergefahr erzielt. Bei mittlerem bis 
extremem Hochwasser kann ca. 15 bis 18 % des Abflusses über die Flutmulde 
abgeführt werden. In Abbildung 3 ist lediglich der Bereich der Linkskrümmung 
abgebildet; das gesamte Modell umfasst die nach oberstrom anschließende 
Rechtskrümmung und ist somit phänomenologisch der in Wenka (1992) und 
Schröder (1997) beschriebenen Mäanderströmung zuzuordnen. 
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Abbildung 3 Flutmulde gegenüber der Stadt Rees im Luftbild   
Infolge der großräumigen Überströmung des mäandrierenden Hauptgerinnes 
bestehen starke Ungleichförmigkeiten der vertikalen Geschwindigkeitsprofile, 
die den dispersiven Termen eine signifikante Größenordnung verleihen. Wenka 
(1992) kommt bei Auswertung der Fehlerintegrale zu dem Schluss, dass trotz 
der hohen Dreidimensionalität der für Naturverhältnisse stark idealisierten 
Strömung im 2D-tiefengemittelten Modell die Strömungsgeschwindigkeiten mit 
max. 10%-igem, die Wasserspiegellage mit max. 5%-igem Fehler prognostiziert 
werden können. Unter diesen Voraussetzungen liegt die Prognosegenauigkeit 
bei Absolutwerten im Unschärfebereich der Naturdaten. Die Genauigkeit der im 
HN-Modell berechneten Wasserstandsänderungen relativ zum Ausgangszustand 
ist daher im cm-Bereich anzusiedeln (vgl. Abschnitt 3).  
Im Vergleich zum bestehenden Zustand verändert die geplante Flutmulde die 
Hochwasserhydraulik dahingehend, dass durch die Erhöhung des Vorlandabflus-
ses die Fließgeschwindigkeiten im Hauptstrom um bis zu 0,33 m/s reduziert 
werden. Bis auf eine geringfügige Anhebung des Wasserstands um rechnerisch 3 
cm im Einleitungsbereich der Flutmulde bei Rhein-km 838,2 (Abbildung 4) 
zeichnet sich diese Variante durch eine Absenkung des Wasserstands um rech-
nerisch bis zu 11 cm oberhalb Rees aus, was auch oberhalb des Projektgebiets 
zu einer Entlastung der Hochwasserstände führt.  
Rees 
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Rhein-km 
Abbildung 4 Wasserstandsdifferenz der Flutmuldenvariante 
gegenüber Ausgangszustand bei HHQ26 
5 Schlussfolgerungen 
Die Frage, welche Unsicherheiten die Vereinfachungen in 2D-tiefengemittelten 
Modellverfahren bei der Hochwasserabschätzung bewirken, kann für Rege-
lungsmaßnahmen an Wasserstraßen und die sie begleitenden Untersuchungen 
zufriedenstellend beantwortet werden. Die zu Querbauwerken durchgeführten 
Sensitivitätsstudien zeigen, dass die zur Rauheits- und Turbulenzmodellierung 
eingesetzten Methoden bzw. Parameter durch eine entsprechende Kalibrierung 
an das jeweilige Problem so angepasst werden können, dass der Modellfehler 
bei Relativaussagen deutlich geringer ist, als der den Naturdaten anhaftende 
Messfehler. Sensitivitätsbetrachtungen zu Parallelwerksvarianten zeigen sogar 
eine wesentlich geringere Variabilität; d.h. die Prognosegenauigkeit ist bei 2D-
tiefengemittelten Modellen für Längsstrukturen als sehr hoch einzustufen. 
Da sich die Unsicherheiten durch Modellvereinfachungen in der Hochwasser-
abschätzung, die oft vergleichend zu einem Ausgangszustand angestellt wird, in 
einem Fehlerspektrum bewegen, das deutlich geringer ist als die Streubreite der 
Naturdaten, ist darauf aufbauend auch eine zuverlässige Risikoabschätzung 
möglich. 
Ausgangszustand
Flutmulde 
Flutmuldenvariante 
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The use of laser surveying technologies in 2-D flow 
simulations: the Tagliamento River case. 
L. Falcomer, M. Maso and D. Russo  
 
Flood wave numerical simulations represent a very important tool in flood risk 
analysis especially for areas next to large rivers. The improvements in computer 
technology allowed the use of more and more complex and accurate models, such 
as 2-D models, in application to practical cases. The aim is to simulate the 
propagation in time and space of a flood wave. For these kind of models it is very 
important to have a precise geo-morphological description of the topographic 
surface. The quantity and the quality of available topographical data obtained with 
the classical methodologies, are often not sufficiently adequate to allow a good 
representation of the domain geometry. In fact, the description of channels, 
embankments, bridges, abutments etc..cannot be neglected to obtain an accurate 
simulation of the flood propagation. In this context, the use of new surveying 
methodologies such as laser surveying could turn out very useful. This 
technology, is able to produce on average a measured point per square meter, with 
a good level of accuracy. Of course, the use of such a large amount of surveyed 
points in hydrodynamic models would require an unsustainable computational 
effort. For this reason it is necessary to perform a reduction in the data set by 
some mathematical algorithm. Once the number of points has been thinned out, 
it’s possible to select manually additional points, where a more precise description 
of the geometry is necessary. The analysis of the digital orthophotos of the 
corresponding areas, usually taken at the same time of the survey, makes the 
thickening procedure much easier. Moreover, by this analysis, it is possible to 
assign local values for the Manning coefficient, distinguishing the main channel 
from the floodplain, by taking into account the vegetation density, and so on. An 
application to the Tagliamento River (North Eastern Italy) is developed, in order 
to highlight the capability of this procedure. Particularly, the simulation of a 
reach, 45 km long and 2 km large, is presented in application to the 1996 flood 
event, with a peak discharge equal to 4500 m3/s.  
Keywords: Laser surveying, bidimensional,  numerical model, Tagliamento River 
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1 Introduction 
The aim of this article is the evaluation of an interaction between data laser 
surveying technology and two dimensional analysis of river flood. In channel 
and river engineering, two-dimensional (2D), depth averaged model are 
beginning to join one-dimensional models in common practice. These models 
are useful in studies where local details of velocity and depth distribution are 
important. Examples include bridge design, river training, diversion works, 
bifurcations, contaminant transport and flooding hazard. As input data, 2D 
hydrodynamic models require the topography, roughness and eddy viscosity 
distributions, boundary conditions, and initial flow conditions. In addition, some 
kind of discrete mesh or grid must be designed to capture the flow variations. 
Obtaining an accurate representation of bed topography is likely the most 
critical, difficult, and time consuming aspect of the 2D modelling applications. 
There are different techniques to carry out the topographic survey; the most 
simple one is based on cross sections surveying, but generally it lacks of 
information along the floodplains. A more sophisticated solution, adopted in 
presence of relevant water levels, is the interaction between the cross section 
survey, to define the dry areas and depth sounding system in order to define the 
river bathimetry. Recently, a methodology based on laser surveying became 
available, which is able to describe land morphology in a complete and accurate 
way. This technology, infact, allows to have a measured point per square meter 
on average, with a good level of accuracy. This technique is not applicable in 
presence of water, where the survey can be completed by other methodologies, 
such as field surveys or multibeam laser technology.  
 
Figure 1: Laser data together with bathymetry 
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An accurate 2D flow analysis, based on shallow water equations combined with 
an opportune closure model, doesn't require such a quantity of data as obtained 
from laser surveying. An opportune analysis of the data is hence necessary to 
obtain a significant description of the computational domain representing better 
the relevant terrain features. The data laser selection for the mesh construction 
may be done by comparison with the orthophotos (usually taken during the 
survey time), by recognition of the elements, such as islands, levees, bridges, 
buildings, groynes, etc., relevant for simulations. In this work we will show an 
application of data laser survey to construct the computational domain in a 2-D 
simulation of the Tagliamento River (North Eastern Italy) in order to evaluate 
the velocity field and the water level distribution.    
2 Laser survey 
A precise knowledge of the geometry of watercourses and their related 
characteristics is essential to most analyses of river hydrology, ecology and for 
risk assessment. Therefore, we need an instrument able to correctly describe the 
land topography, producing a digital terrain model (DTM). The typical products 
obtained through photogrammetric methodologies describe the earth’s surface 
by either the representation of plane curves or the digital models deriving from 
them. It is well known, nonetheless, that a photogrammetric generation from the 
DTM, be it automatic or manual, meets with difficulties when dealing with 
woods or densely built-on areas. Moreover, a clear view of the ground analized 
is often thwarted by different causes: perspective occlusions (shadows), 
inadequate conditions of nadir on large portions of the surveyed area, and a 
limited stereoscopic performance (each single point has to be visible from two 
different positions). The laser surveying technique is a particularly useful and 
competitive method which overcomes, to a great extent, the problems stated 
above. The surveys, if correctly planned, allow us to obtain a tangible 
description of the ground and data, characterized by a very high objective 
precision. This work describes the methodology devised for the acquisition and 
processing of data and images obtained through aerial surveys of the main 
branch of the Tagliamento River with an airborne OPTECH ALTM 1210 
integrated with a digital camera KODAK DCS 460. In the area of about 180  
km2 from Stretta di Pinzano to the river mouth, a precise and point dense topo-
altimetrical survey was taken, and a DTM with its related digital orthophotos 
(scale 1:5000) was derived. The laser surveying finds its major practical 
applications in the analysis of the morphological relief and its three-dimensional 
modelling. Nevertheless, it can be particularly useful in the survey of river cross 
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sections, as well as in defining digital elevation model (DEM) to be used in 
hydraulic modelling, both numerical and physical.  
 
 
Figure 2: Elaboration data example: 3-D image 
Recently, the diffusion of this type of product allowed the development of 
research which demonstrated its value in several fields of application, as well as 
its ability to guarantee extremely precise parameters. Unfortunately, specific 
data processing and post-processing tools are not yet available and this aspect 
constitutes a major drawback when treating such large amounts of data. For this 
reason, in this work a methodology to treat data laser for hydraulic purposes has 
been developed. Moreover, as official quality standards are not available, the 
Autorità di Bacino (ADB) has taken into account the development of tenders 
and test regulations, in order to obtain products with tolerance values well 
beyond both the cartographic and orthophoto reference scales. 
2.1 Working principle 
The working principle of laser scanning is the surveying of an area by an 
airborne laser telemeter, which determines the distance from the ground as a 
function of the time taken by a laser beam to be reflected. The three-dimensional 
coordinates of the ground are obtained through the interaction of all the sensors 
making up the laser scanner system. These are: 
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• A laser telemeter, which measures the distance from the ground to the 
airplane; 
• An inertial system (INS) integrated to the aircraft, which determines the 
attitude in relation to the degrees of freedom due to rolling, pitching and 
drift; 
• The GPS, which determines the geographical position of the aircraft in 
relation to the system of reference coordinates. 
 
Figure 3: On-board airplane sensor 
The system of on-board sensors is completed by a digital camera, which permits 
the simultaneous recording of orthophotos. Being created by an active and 
coherent sensor, the pulse from the laser signal generates a beam which has the 
same geometric behaviour of a line; the spot that the signal creates on the 
ground has a diameter between 20 cm and 2 m and is proportional to both the 
altitude and the angular aperture of the sensor (sensor range). The width of the 
spot can cause multiple reflections: for example, when a beam strikes the head 
of a tree, a part of the signal will soon be reflected and the rest will reach the 
ground and be reflected later. Multiple reflections of the same beam are recorded 
by a receiver at different times, making it possible to select the category of 
returning echoes. The accurate control of recording procedures makes the 
acquisition of data and their processing particularly efficient: if we need to 
determine the height of vegetation, we will use the first returning pulse; if our 
objective is the altimetry in woody areas, we will use the last returning pulse, so 
as to be able to record the highest possible number of reflected points in the 
ground. The laser telemeter employs signals in the infrared frequency (1047nm), 
which are reflected, rather than absorbed, by the ground. Although this 
frequency is reflected by vegetation and clouds, the instrument can operate with 
meteorological conditions which would make the use of the classical 
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methodology quite hard: it can work any time during the day, all year round. 
Laser scanning surveys can also be useful to provide an almost real time fact-
finding support during emergency situations like floods or landslides.  
3 The Tagliamento River case 
In this work a 2-D model of a Tagliamento River reach, between the Pinzano 
river station and the Ronchis river station, is made in order to evaluate the 
advantages in using laser surveying technology for this kind of applications. The 
model domain is 45 km long and 2 km large, on average. 
Figure 4: Tagliamento River  
 
 
 
 
3.1 Numerical model  
The 2-D, depth averaged, mass and momentum conservation equations are: 
Pinzano 
Ronchis 
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where h  is the depth of flow, u  and v  are the velocity components in the 
horizontal x and y coordinate directions, t  represents time, g is the gravitational 
acceleration, η  is the water surface elevation, ρ  is the water density, xxτ  and yyτ  
are the normal turbulent stresses in the x and y directions, xyτ  and yxτ  are the 
lateral turbulent shear stresses, bxτ  and byτ  are the bed shear stresses in the x and 
y directions respectively. The bed shear stresses are computed by the following 
formulas Vuρcτ fbx =  and Vvρcτ fby =  where: V  is the modulus of the velocity 
vector, 3/12 hgnc f =  and n is the Manning's roughness coefficient. The turbulent 
normal and shear stresses are formulated according to the Boussinesq’s 
assumption as 
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the depth averaged eddy viscosity. The boundary conditions are the measured 
discharge at the upstream section and the measured water level at the 
downstream sections. These conditions are known with reference to their overall 
value along the boundary sections, as obtained with a punctual observation, and 
they are very difficult to apply properly in a 2-D scheme that requires the 
knowledge of their values at every point. For this reason, the stage discharge 
relationship is not assigned at the boundary, rather it is checked at proper control 
sections, which are located about 20 times the maximum depth upstream from 
the outlets of the model, to let the flow conditions adjust freely. The closure of 
the numerical model (1) needs a choice for the depth averaged eddy viscosity tν  
and the Manning's n coefficient. 
3.2 Eddy viscosity effect  
The turbulence eddy viscosity is very important to define the velocity field in a 
2D simulation. In fact, it influences the loss of turbulent energy at the 
unresolved scale of turbulence, characterised by a dimension less than the size of 
the geometric elements used in the mesh discretization. It must be put in 
evidence that the choice of this parameter is not associated only at physical 
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considerations but is related to the numerical viscosity too. The numerical 
stability of a 2D dimensional code, increase with eddy viscosity but if it exceeds 
the flow field it may be not properly simulated and the shear stress it becomes 
very large and unrealistic; the suggested values, reported in literature, vary 
between 2.4 and 30  m2/s-1 increasing with the element size and change with 
flow characteristics, as shown in Zanichelli et al. (2002), King and Norton 
(1978) and Rodi (1993). 
3.3 Roughness coefficient effect  
Bed roughness, in the form of a roughness height or Manning's n value, is a less 
critical input parameter. Compared to traditional one-dimensional models, where 
many two-dimensional effects are abstracted into the resistance factor, the two-
dimensional resistance term accounts only for the direct bed shear. The use of 
these coefficients in 1-D problems is questionable since they take into account in 
an overall manner channel cross section irregularities, sinuosity and meandering, 
while, in 2-D models, in the bτ  evaluation, the bottom roughness is mostly 
accounted for; for this reason, a lesser value in n should be expected. This 
reduction should be more relevant for the main channel than for floodplains, 
where velocity is moderate and where the equivalent roughness largely depends 
on vegetation (its height, density, distribution and type. The roughness 
coefficient doesn't depend on the mesh dimensions and can be estimated based 
on physical considerations, within a limited range of variability. Values for the 
Manning's coefficients are suggested in technical literature for 1-D problems, 
based on surface roughness, vegetation effects, and water depth as well as on the 
basis of channel geometry (e.g. Chow (1959)).  
3.4 The 2-D simulation 
In order to evaluate the velocity field and the water levels (especially in the 
floodplain areas) in the Tagliamento River, a 2-D model has been performed. 
The geometrical dimensions of the physical domain are, on average, about 45 
km long and 2 km large. The mesh used to discretize the computational domain 
is developed by 7600 data laser points and 14500 triangular elements. The 
elements size change over a range of 25 to 250 m.   
The 2-D simulation was costant in time; a discharge of 4500 m3s-1 was used as 
upstream boundary condition and a water level of  11.9 m a.m.s.l., as derived out 
by a given rating curve, was imposed at the downstream boundary condition. 
The 2-D simulation has been performed using a value of turbulent eddy 
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viscosity equal to 15 m2s-1, as suggested in literature for this kind of  flow and 
discretization. About the Manning coefficient, an analysis of the river 
morphology, based on the orthophotos, suggested a value of 0.03 s m-1/3 for the 
bed river and a value of 0.04 s m-1/3 for the floodplain areas. The choice of these 
values has been supported by the comparison with some measured data of 
velocity and water level obtained with the same discharge condition and not 
presented in this article.   
3.5 Conclusion 
In this article the capability of laser survey has been evaluated in order to 
perform a 2-D numerical simulation of the Tagliamento River. With the use of 
this methodology it is possible to obtain a fully geomorphological description of 
the computational domain. The large amount of points being surveyed (a data 
point per square meter) would require, of course, an unsustainable 
computational effort. For this reason, thinning procedures were necessary in 
order to have a reasonable number of data points. The availability of such a great 
number of data points has permitted, anyway, a realistic refinement of particular 
zones of the computational domain. The methodology here presented proved 
accurate when comparing the simulation results with direct measurements at 
same gauging stations along the Tagliamento River.     
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Entlandungsmaßnahmen unterhalb                   
eines Flusskraftwerks 
Hubert Keller, Günther Heigerth, Helmut Knoblauch 
An einem Vollmodell im Maßstab 1:40 wurden hydraulische Modellversuche im 
Hermann-Grengg Wasserbaulaboratorium der TU-Graz durchgeführt, um eine 
Verbesserung der Geschiebetrift unterhalb eines Flusskraftwerks zu erzielen. Die 
Maßnahmen sehen eine Verlängerung des Unterwasser-Trennpfeilers zwischen 
den Turbinenfeldern und der Wehranlage vor. Die Optimierung konzentrierte sich 
letztendlich auf  zwei Varianten, deren Auswirkungen in Bezug auf den 
Ausgangszustand präsentiert werden. Die Ergebnisse des Modellversuchs zeigten 
eine signifikante Verbesserung der Geschiebetrift, wobei vor allem der Einfluss 
auf die Wasserführungen während der Winterzeit von Interesse ist. 
Stichworte: Flusskraftwerk, Verlandung, Geschiebetrift 
1 Einleitung 
Das Kraftwerk St. Veit wurde in den Jahren 1986 bis 1988 als Teil der 
Wasserkraftanlagen an der „Mittleren Salzach“ errichtet. Bei einer 
Ausbauwassermenge von 183 m3/s und einer Nutzfallhöhe von 10,4 m beträgt 
die Engpassleistung 16,5 MW. Die Wehranlage besteht aus 3 je 10 m breiten 
Wehrfeldern. Als Verschlüsse dienen Drucksegmente mit aufgesetzten Klappen, 
in Summe je 10,6 m hoch. Die 2 horizontalen Kaplan-Rohrturbinen 
(Laufraddurchmesser 3,6 m) besitzen ein maximales Schluckvermögen von je 
101 m3/s. Eine bis zu maximal 5,5 m tiefe und 1700 m lange 
Unterwassereintiefung schließt an die Anlage an, die Sohlneigung beträgt in 
diesem Bereich 0,05%. 
Im Rahmen der Betriebsvorschrift ist die Einhaltung maximaler 
Hochwasserspiegellagen sowie der weitgehende Geschiebetransport bei 
Hochwässern zu gewährleisten. Angestrebt wird die bei einem entsprechenden 
Hochwasserereignis mögliche Totalabsenkung aller Stauräume der „Mittleren 
Salzach“ und damit eine Geschiebetrift durch alle Anlagen. Hydrologische 
Voraussetzungen sowie die Bedachtnahme auf Laichzeiten (1. März bis 31. Mai) 
bestimmen die Möglichkeit einer Totalabsenkung. 
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Abbildung 1: Übersichtslageplan Kraftwerkskette „Mittlere Salzach“ 
2 Anlandungen beim KW St. Veit 
Beim Kraftwerk St. Veit kam es in den letzten Jahren durch betriebsbedingte 
Spülungen bei unzureichenden Wasserfrachten zur verstärkten Anlandung an 
Geschiebe im Unterwasser der Wehranlage. Dies zeitigt aus der Sicht der 
Wasserkraftnutzung aber auch der Flussmorphologie nachteilige Folgen. Zur 
Abklärung der hydraulisch – wasserbaulichen Fragestellungen wurde das Institut 
für Wasserbau und Wasserwirtschaft der Technischen Universität Graz von der 
Verbund Austrian Hydro Power AG (AHP) mit der Durchführung eines hy-
draulischen Modellversuches an einem Vollmodell mit fester bzw. beweglicher 
Sohle beauftragt. Im Modellversuch sollten Leiteinrichtungen im Flussbett im 
Unterwasserbereich der Anlage untersucht und optimiert werden. Das Ziel der 
Untersuchungen bestand darin, durch die Maßnahmen eine verbesserte 
Geschiebetrift in diesem Bereich zu erzielen. Damit sollten die Anlandungen 
reduziert bzw. flussabwärts getriftet sowie die Fallhöhenverluste nach 
Möglichkeit reduziert werden.  
Über die Fragestellung dieses einen Modellversuches hinaus sollen beispielhaft 
Möglichkeiten zur Verbesserung der Geschiebedurchtrift auch für die restlichen 
Anlagen der „Mittleren Salzach“ für den Fall der Stauspiegelabsenkung der 
gesamten Staukette aufgezeigt werden. 
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Abbildung 2: Anlandungen im Unterwasser des KW St. Veit 
3 Modellversuche 
Das Modell umfasste den Oberwasserbereich auf eine Länge von ca. 250 m und 
den Unterwasserbereich auf eine Länge von ca. 550 m, die Wehranlage und den 
Triebwasserweg. Die Böschungen und die Wehranlage wurden aus Beton 
hergestellt. Das linksufrige Maschinenhaus und die Segmentverschlüsse mit den 
aufgesetzten Klappen wurde aus Kunststoff bzw. Plexiglas gefertigt. Die 
Turbinen wurden durch Messblenden simuliert, die im Laufradquerschnitt 
angeordnet und in Vorversuchen kalibriert worden waren.  
Die Flusssohle wurde je nach Versuchsanforderung als feste oder bewegliche 
Sohle ausgeführt. Das hydraulische Modell wurde nach dem Froude‘schen 
Ähnlichkeitskriterium als nicht überhöhtes Vollmodell betrieben. Der Modell-
maßstab ist mit 1:40 festgelegt worden. 
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Abbildung 3: Modellversuch KW St. Veit; Ansicht vom Unterwasser 
Die Wasserversorgung des Modells erfolgte über eine Rohrleitung DN 250 mit 
einem eingebauten Induktiven Durchflussmesser. Die Beschickung des Modells 
mit Geschiebe erfolgte im Bereich der Wasserzugabe mittels einer 
Zugabestation gleichmäßig über den Querschnitt verteilt. Den hydrologischen 
Vorgaben entsprechend ergab sich eine Beschickung des Modells zwischen 
QModell = 8,78 l/s (MQ=88,8 m
3/s) und QModell = 113,6 l/s (RHHQ=1150 m
3/s) bei 
einem Ausbaudurchfluss von QModell = 18,1 l/s (QA=183 m
3/s). 
 
 
Abbildung 4: Lageplan Modellversuch St. Veit 
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4 Geschiebebewegung 
Da sich durch die Anlandungen eine veränderte Sohllage eingestellt hatte, 
wurden zu Beginn die kollaudierten Sohllagen eingebaut. Die Simulierung der 
Geschiebebewegungen erfolgte im Allgemeinen mit Keramiksand (ρ=2,66 t/m3) 
der Kornklasse 0,5 – 1,2 mm. Die Modell-Sandmischung wurde auf Grundlage 
von sechs Geschiebeproben aus dem Unterwasser der Anlage ausgewählt und 
entspricht dem Natur-Korngrößenbereich von ca. 12 - 50 mm. 
5 Kalibrierung  
Die Kalibrierung der unverlandeten Sohllagen ergab eine gute Übereinstimmung 
zwischen den Natur- und den Modellwerten (Abb. 5). 
Für die Kalibrierung der verlandeten Sohllagen wurden Spülversuche für den 
Ausgangszustand mit zwei Arten von Sedimenten durchgeführt, nämlich 
Quarzsand (0,6 < d < 2,2 mm) und Keramiksand (0,5 < d < 1,2 mm).  Dabei 
wurde von folgendem Belastungsfall ausgegangen:  
Tabelle 1 Lastfall zur Kalibrierung der verlandeten Sohle (Ausgangs-
zustand); TM ... Zeiten im Modell; VN ... Volumina in der Natur 
TM = 0:00 Uhr:  Beginn Spülung (Öffnen der 3 Wehrfelder) 
0:00 - 1:00 Uhr:  Spülung von Sediment aus dem Stauraum, Q = 220 m³/s,  
 VN = 12.500 m³ 
1:00 - 8:00 Uhr:  Spülung mit Q = 220m³/s,  
 ständige Zugabe von VN,Zugabe = 93.343 m³ 
8:00 - 12:00 Uhr:  Spülung mit Reinwasser über Wehrfelder, Q = 220 m³/s 
12:00 - 16:00 Uhr:  Spülung  im Turbinenbetrieb, QA = 183 m³/s 
Anmerkung: Der Zeitmaßstab betrug TN/TM = 6,32  
Gemessen wurden die Querprofile der verlandeten Sohle jeweils in Profilen 80, 
130 und 330 m unterhalb der Anlage zu 4 verschiedenen Zeiten.  
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Abbildung 5: Vergleich des verlandeten Profils 80 m unterhalb der Anlage 
zu TM = 14 Uhr 
 
Für beide verwendete Sande zeigte sich eindeutig die Entwicklungstendenz der 
Anlandung als Folge des Spülvorgangs; die Übereinstimmung zwischen Natur 
und Modellversuch war sehr gut. Die Tendenz einer exakteren Anpassung an die 
Naturergebnisse sprach für die Verwendung des Keramiksandes, weshalb dieser 
für die weiteren Versuche herangezogen wurde. 
6 Ausgangszustand 
Diese Variante wurde zu Vergleichszwecken für die anderen Varianten 
herangezogen. Eingebaut wurde als feste Sohle die im Projekt vorgegebene 
kollaudierte Sohle, die verlandete Sohle ergab sich durch die hydrologische und 
sedimentologische Beaufschlagung (Abb. 6). 
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Abbildung 6: Ganglinie der Beaufschlagung 
 
 
Tabelle 2 Sediment-Beaufschlagung                                                          
TM ... Zeiten im Modell; VN ... Volumina in der Natur 
0 < TN < 4,2 [h];  0 < TM < 0,67 [h]   VN = 11.015 m
3 (liegt im Stauraum) 
4,2 < TN < 44,2 [h];  0,67 < TM < 7 [h]  VN  = 7.048 m
3/h (gesamt 44.615 m3) 
44,2 < TN < 68,6 [h];  7 < TM < 10,86 [h]  VN = 4.500 m
3/h (gesamt 17.370 m3)  
  in Summe VN = 73.000 m
3 
In Summe wurden daher VN = 11.015 + 44.615 + 17.370 = 73.000 m
3 aus dem 
Stauraum gespült. 
7 Trennpfeiler 1 
Diese Variante sah die Verlängerung des Trennpfeilers zwischen dem 
Triebwasserauslauf und dem Wehrfeld bis zum Ende des Turbinenauslaufs vor. 
Dieser Trennpfeiler schließt mit dem Ende des Turbinenauslaufes mit einer 
vertikalen Wand ab. (In einer Vor-Variante dazu wurde im Anschluss ein 
geschüttetes Leitbauwerk auf eine Länge von ca. 88 m errichtet, dessen 
Wirksamkeit jedoch nicht gegeben war.)  
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Abbildung 7: Trennpfeiler 1, Verlängerung auf volle Höhe 
8 Ergebnisse Trennpfeiler 1 
Die Profilaufnahmen zeigen im Vergleich zum Ausgangszustand eine zum Teil 
beträchtlich tiefere Sohllage. Dies gilt für die Profile 80 m (∆h = 30 - 80 cm) 
und 130 m (∆h = 20 - 70 cm) unterhalb der Anlage.  
Abbildung 8: Verlandungen im Profil 80 m unterhalb der Anlage nach 
TM=14 Stunden 
9 Trennpfeiler 2 
In einem weiteren Entwicklungsschritt wurde eine Variante konzipiert, die eine 
Abtreppung des Trennpfeilers der Variante 1 auf die halbe Länge vorsah. Die 
Abtreppung erfolgte von Höhe H=572,50 müNN auf eine Höhe H=570,80 
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müNN. Das Ziel war, durch eine der Variante 1 ähnliche Konstruktion ein 
kleineres Bauwerk einbauen zu können, ohne ein wesentliche Einschränkung der 
Wirkung in Kauf nehmen zu müssen. 
 
Abbildung 9: Trennpfeiler 2, abgetreppt  
10 Ergebnisse Trennpfeiler 2 
Die Profilaufnahmen zeigen im Vergleich zum Ausgangszustand tiefere 
Sohllagen. Die Differenzen erreichen in ihrer Größe jedoch nicht die der 
Variante 1. So lassen sich für das Profil 80 m unterhalb der Anlage eine 
Differenz von ∆h = 10 - 20 cm und für das Profil 130 m unterhalb der Anlage 
eine Differenz von ∆h = max. 30 cm bestimmen. 
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Abbildung 10: Verlandungen im Profil 130 m unterhalb der Anlage 
nach TM=18 h 
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11 Zusammenfassung und Ergebnis 
Untersucht wurde die Optimierung der Geschiebetrift im Unterwasser eines 
Flusskraftwerkes mittels einer Verlängerung des Trennpfeilers zwischen 
Wehrfeld und Turbinenauslauf. In einer Zusammenfassung der Ergebnisse kann 
gesagt werden, dass die vorgestellten Varianten Trennpfeiler 1 und 2 deutlich 
gegenüber dem Ausgangszustand zu bevorzugen sind. Dies betrifft die 
verstärkte Geschiebetrift im Unterwasser der Anlage und damit auch einen tiefer 
liegenden Wasserspiegel. So zeigen die Profilaufnahmen im Vergleich zum 
Ausgangszustand eine zum Teil beträchtlich tiefere Sohllage.  
Ein Vergleich zwischen den beiden Varianten zeigt, dass in Bezug auf die 
Anlandungen der Trennpfeiler 1 vor allem im Auslaufbereich bessere 
Verhältnisse zeigt. Andere Gesichtspunkte, wie z.B. ästhetische, ökonomische,  
etc., die für die zweite Variante sprechen, sind allerdings zusätzlich zu 
berücksichtigen. Bei Einbau der Variante 2 würde sich außerdem die 
Möglichkeit einer späteren Erweiterung zur Variante 1 ergeben.  
Mit diesen Ergebnissen liegen damit für die übrigen Stufen der Mittleren 
Salzach grundsätzliche Erkenntnisse für vergleichbare Fragestellungen vor. 
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Mathematical modelling of jam floods disastrous effects 
Debolskaya E.I., Kuznetsov I.S. 
 
Use of mathematical modelling in study of dynamics of sub-ice fluxes brings forth 
series of strict requirements to problem definition and ability of legible 
determining of temporal and spatial scales of processes. These requirements are 
needed most of all for optimal choice of model dimensionality and applied 
equations. Only tasks with accounted additional resistance (it is a major difference 
between sub-ice and open fluxes) can be solved in the context of hydraulic or one-
dimensional approximation. Variations of such integral characteristics like water 
discharges or section-averaged velocities and depths of fluxes can be acquired on 
solving of these tasks. Nevertheless, exactly this class of tasks allows to forecast 
dynamics of ice cover (its deformations and possible destructions), since spatial 
and temporal scales of mechanical changes of ice correspond to changing scales 
of integral characteristics of the flux. Within the bounds of one-dimensional 
approximation can be also solved tasks of ice jams origin. Solution of tasks that 
allow to trace change of sub-ice current character in horizontal plane can be rated 
as a next stage after hydraulic (one-dimensional) approximation. Event study with 
this approach can be directed to solution of tasks of the forecast of the jams and 
floods on wide rivers, curved reaches of channel and cross-sections of irregular 
shape, when account must be taken for dynamics of fluxes in scheme and use of 
two-dimensional equations is necessary.    
Keywords: Modelling,  Jam, Ice 
 
1 Model basis 
 
Ice effects have strong impact on many spheres of human life. Besides a passive 
influence like impeding of navigation and exploitation of hydroengineering 
installations, decreasing of carrying capability of channels, changing of impurity 
transfer conditions and drift transport, they can turn to such disastrous forms like 
ice bulks during ice drift, ice jams, leading to catastrophical floods. Heavy 
liquidation cost of disastrous consequences as well as changing of operative 
conditions of hydraulic work is required almost every year.  
There are lots of researches dedicated to tasks of forecast of ice breaks and ice 
jam levels. It is necessary to mention that in almost all methods of quantitative 
estimation of jam characteristics (power of the jam, magnitude and intensity of  
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water level upsurge, conditions of stable and critical state of the jam) analysis of 
inner processes was made via averaged characteristics of the system, including 
cross-section-averaged speed of flow and its depth directly before upper edge of 
the jam.  
Usually, certain dependences with many unjustified, empirical, hard to define 
parameters  were acquired as a result of such researches. Significant 
disadvantage of many other works was their narrow, regional character. 
Dependences for defined parameters of flows and jam characteristics in these 
works most often can be assigned only to a certain water object.  
Mathematical modelling with its use of principal regularities of studied 
processes will allow to avoid many of these flaws and receive adequate overall 
evaluations for a wide class of water bodies.  
Main goal of the work is a construction of system of numerical models for 
calculation and forecast of ice jam formations, dynamics of jam-caused changes 
of level and discharge, mass exchange and impurity transfer mode.  
Vindications for one- and two-dimensional models of jam forming are given 
depending on geometric dimensions of riverbed and ice field.   
Model of interaction of long-wave disturbances with ice cover and criteria of 
destruction were used in development of one-dimensional model of ice jam. 
One-dimensional model can be used for rather narrow rivers. It allows to track 
the process from condition of undamaged ice field till appearance of bulks of 
broken ice, formed by incoming flood or drawdown wave, calculate change of 
water level and discharge in time and along the riverbed.  
Verification of destruction criteria allows to determine location and time of ice 
cover destruction and size of broken away block of ice.  
Following model of interaction of system of individual ice-floes with edge of a 
solid ice cover is proposed.  
Lets suppose that solid, unbroken ice cover has a significant thickness, i.e. it can 
be considered as rigid. Stream with a mass of broken ice reaches the edge of 
such an ice field.  This case is most interesting from a jam-forecasting point of 
view. In a proposed model we assume that width of ice blocks that reach the 
edge or summary width are closely approximated to the width of channel. One-
dimensional system of Saint Venan equations  is used to calculate characteristics 
of the flux, extending along the ice-free section of the channel.  Method of 
definition of right boundary conditions where floating ice meets with the ice 
cover depends on a distance from lower edge of floating ice block to the edge of 
the ice cover, since possibility of ice block carry-over on a surface of the ice 
field is bound to this factor.  
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Boundary condition is set in a place of meeting of solid ice cover with a flux that 
transports the broken ice. Assumption about complete ceasing of water level 
rising in the area occupied by approaching from above ice block is suggested. 
This suggestion may be justified by increased resistance to the flux on a lower 
surface of the ice block, friction of side edges and fluctuation energy 
consumptions. 
  Right boundary condition for interaction of system of separate ice blocks with 
the ice cover is set using assumption that a separate ice block was a part of the 
solid ice field before break-up and has the same thickness. 
Rise of water level under the ice block directly contacting the edge of the ice 
cover occurs until coordinate of the lower edge of the ice block is not equal to a 
coordinate of upper surface of the ice field. Further it is supposed that part of the 
ice block which got atop the solid ice field is insignificant comparing with the 
size of the whole block. Further rise of water level will happen from a place 
where next ice block contacts with the first, i.e. right boundary point will move 
higher from a place of previous contact for a length of the first ice block.  
The process will go on in a similar manner, i.e. increasing of the water level will 
be represented with a piecewise continuous(stepwise) function. Such simplified 
schematization can be used for ice blocks of considerable sizes and for fluxes 
with small stream velocities, when part of the ice block carried out over a 
previous one is significantly lower than size of the entire ice block.   
Given one-dimensional schematization is regarded as hummocking jam type and 
can be used for forecasting on narrow rivers with straight riverbed and cross-
section form close to rectangular. 
Series of numerical experiments were carried out on specific natural objects to 
demonstrate possibility of such schematization. Calculations were made for the 
Svir river.   
There were next initial values: width of riverbed on a level of ice freezing 
B=300 m (in-situ measurements on Svir river), starting flow of preset disturbing 
hydrograph Q0=1300 m
3/s and corresponding water level of the established flux 
zɩ=4 m. Slope of Svir river on studied section i0=4•10-5 was calculated using 
piezometric slope and known depths of the flux. Calculations were done for ice 
cover width hɥ=0.5 м, 1м, 2 м. Discharge rate on the left boundary (of 
disturbance) Qp=6000; 9000 m
3/s. Lengths of ice-holes Lh=0; 500 м. Length of 
the entire section L=2.5 km; 25 km. Numerical experiment has shown that after 
700 seconds from beginning of external disturbance right boundary of jamming 
moved  on 50 m when ice thickness was 1 m, length of design section was 2,5 
km and water discharge on left boundary was 6000 m3/s. When ice thickness 
was 0.5 m, right boundary moved on 750 m. 
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To forecast jams and floods on wide rivers, curved parts of riverbeds and on 
cross-sections of irregular shape it is necessary to take account of routine 
dynamics and use two-dimensional Saint Venan equations  and equation of 
continuity, acquired after integration of motion equations by flux depth in the 
presence of ice and in the absence of wind: 
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where x, y – rectangular coordinates; coordinate system is set in such a way that 
positive x axis is directed fluxward, while 0y axis is directed across; u, v – 
depth-averaged longitudinal and lateral water velocity components; g – 
acceleration of gravity; H=h+h0 – level or mark of water surface; h0 – bottom 
mark;  h – depth of the flux; ix,bxτ  and iy,byτ - components of tangential stress at 
the bottom and ice surface correspondingly; Ax  and Ay  - longitudinal and lateral 
coefficients of turbulent viscosity. 
Next empirical correlation can be used to determine the coefficients of turbulent 
viscosity: 
(4) hvAhuA yyxx γγ == , ,  
where γx,y – empirical constants.  
The relation between tangential stress at the solid surfaces ix,bxτ , iy,byτ and other 
flow parameters is accepted using the dependences: 
(5)  
2
UU i
iibi
rρλττ =−           
and 
(6)  3/1
2
2
22
h
gn
C
g ≈=λ          
where λ  - scalar coefficient of the hydraulic friction; С – Chesy coefficient, n – 
winter generalized coefficient of the group roughness in the Manning formula, 
U
v
- velocity vector in the current plane, vUuU == 21 , . 
The assignments of the different roughness coefficients in the riverbed and in 
the flood-lands, as well as the changing of the flood-lands cross slope in 
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comparison with values of the bank slopes are provided in the model. The 
numerical experiments showed that these values were very largely affected the 
release wave propagation and jam formation. 
The destruction criteria were assigned in the following way:  
if the inequality 
Eh
ɩɪ2
max
2x
2 σξ ≥∂
∂  holds true, the cross destruction is realized, 
 if the inequality 
Eh
Bɩɪ
y 4
2
max,
σξ ≥  holds true, the alongshore destruction is 
realized. 
The condition of the block of ice diving under non-desolate ice cover is 
assigned in the following way: 
(7)  

 −−=
h
h
ghU ɥ
в
ɥв
ɥɤɪит 12 ρ
ρρ
,        
where hɥ – ice thickness, ρɥ – ice density, ρв - water density. 
If the destruction criteria and the block of ice diving condition are realized in the 
cell of the numerical area, the depth decreases by value of ice block thickness. If 
the depth becomes equal zero, the width will decrease by sell dimension, and the 
velocities will equal zero. Thus, the jam formation beginning condition is 
executed. 
Stationary solution of system of equation (1)-(3) is used as initial condition. 
Then a disturbance in a form of additional discharge is set on the left boundary.  
In a process of the solution of this nonstationary task the following parameters 
were checked:  the criteria of destruction of the ice surface and beginning of ice 
block diving under undestroyed ice field; the degree of ice damming and forced 
by it rise of water level and change of velocity mode. In that way the modeling 
of diving jams was implemented. Such jams are typical for wide rivers taking 
into consideration river bends and changing of shape of cross-section along the 
riverbed. Width of riverbed remains unset and may vary according to the flood 
waves or increasing of water level due to ice jam, thus imitating process of 
overflow.  
2 Modeling result 
As result of the modeling we can obtain the array of depth, longitudinal and 
cross-sectional velocities components, width of the flow, the coordinates and 
time of ice cover destruction, ice block diving and jam formation. 
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The fig. 1 demonstrates the momentary modeling realization of the flow plane. 
The wave propagates from left boundary. The velocities vectors are denoted by 
the arrows.  
а 
 
b 
 
c 
 
Figure1:  The momentary modeling realization of the flow plane 
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This figure is conformed to the scenario with following parameters: 
• the length of the calculated river part is L=15 ɤm;  
• number of river stations – n=15;  
• initial maximal depth of the flow is h0=3m;  
• ice thickness – hl=1m;  
• the width of the river bed: 

−−=
L
x
BBBB
π
sin)( 100 , where B0  =200 m, 
B1=100m;  
• initial surge height hdop=15 m.   
Figure 1a corresponds to an initial stationary regime. Figure 1b shows the 
situation of jam formation in the river stations N 8 and 10. These jams are found 
broken during posterior time under wave forcing, and the new jam forms in the 
river station N 11  (fig. 1c) after wave forcing finishes. The flood of the flood-
lands was continued only  under jam forcing, because the release wave forcing 
was stopped. After this moment the jam level growth velocity and flood region 
growth velocity could be estimated.  
The figure 2 shows the change of flow width (a) and depth (b) along the 
riverbed in one hour after the beginning of release wave occurring. The dash 
lines show the change of flow width along the riverbed before beginning of the 
release wave occurring at stationary regime. 
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Figure2:  The change of flow width (a) and depth (b) along the riverbed in one hour after the 
beginning of release wave occurring 
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In this scenario the following parameters are used: the bottom slope is i = 10-5, 
roughness coefficient in Manning formula in the river bed is 0.03 s/m1/3, and in 
the flood-lands 0.07 s/m1/3 the parameter of bank slope changes from 0.125 to 
0.5 and cross-section slope changes  from 0.0375 to 0.15. 
3 Resume 
The analysis of the numerical experiments allows to do some resume: 
the jam formation is depended on wave forcing power too much;  
the impact main factors on jam formation are height of wave, river bed 
curvature, the cross section slope. The ice thickness appeared to influence in a  
lesser extent.  
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Experimental and Numerical Study on 
Demarcation of the Risk Zone Due to Viscous 
Debris Flow 
Xuelan Liu, Muneyuki Arai 
 
Summary:  
In this paper, focusing on demarcating debris flow risk zones in mountainous areas, 
the deposition processes of viscous debris flows what are reported in China, Japan 
and some other countries are discussed experimentally and numerically 
respectively. Two-dimensional governing equations of momentum conservation 
and the continuity equations of viscous debris flow are arisen. The finite upwind 
difference schemes of these equations are presented to calculate the stoppage of the 
forefront, deposition form, deposition field and so on at mouth of a torrent. The 
results are discussed by compared with experimental results. Furthermore, in a field 
scale, the different flooded areas by different types of debris flows, such as viscous, 
non-cohesion muddy, and stony debris flow are calculated with different resistance 
items respectively.  
1 Introduction 
Driven by gravity, debris flows transport downstream huge volumes of 
poorly-sorted mixtures of sediment ranging in size from clay to boulders. They 
may cause flood routing and deposit on sloping surfaces and/or alluvial fan. For 
preventing debris flow hazards, it is common to introduce structural and non 
structural protections such as Sabo dams, warning systems, risk prone areas 
zoning, emergency plans and so on. To clarify deposition process of debris flow 
due to abrupt change of bed slope is a fundamental approach for delimitating risk 
zone in mountainous areas. It is very difficult to directly observe natural debris 
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flows deposition process, so that experimental studies are significant for building 
available physical debris flow deposition models.  
So far many mechanistic models of debris-flow deposition have been developed 
by many researchers experimentally and numerically. Usually, shallow-water 
equations are used to describe the momentum and mass conservation equations 
for debris flow deposition. The main difference among the numerical models are 
the formulations of the resistance item, which usually is the wall friction force 
deduced from rheological assumptions. The differences between the rheological 
models have been reviewed by many researchers (Chen, 1987; O’Brien, 1993). 
Briefly, Takahashi et al. (1979) took account of grain contact friction, using 
Coulomb force as the resistance item to discuss deposit distance and deposition 
processes of stony debris flow. Based on a dilatant-fluid model coupled with 
Coulomb flow resistance, Takahashi et al. (1987) proposed a 2-D finite difference 
model for debris flow deposition. More recently, Takahashi and Nakagawa et al. 
(1997) modified the debris flow model to the Newtonian model. On the other 
hand, since the non-Newtonian model was proposed by Johnson (1970), some 
research based on the Bingham rheological model also progressed. Ashida and 
Egashira(1987, 1988) considered that yield stress played a key role when debris 
flow stopped and was deposited. Focusing on non-cohesive mud flow, Arai 
(1992) proposed particle settling velocity as the deposition velocity for modeling 
the deposition process. On the other hand, Hashimoto et al. (1985), Khrano and 
Hashimoto et al. (1991) discussed the one- dimension and two-dimension 
deposition process respectively by the Lagrangian approach experimentally. 
Major (1997; 1999) reported the depositional processes in large-scale debris flow 
experiments. By measuring the pore-fluid pressure and total bed-normal stress at 
the base of several debris flow experiments, Major proposed new debris-flow 
deposition results which contradict models that invoke widespread decay of 
excess pore-fluid pressure, uniform viscoplastic yield strength, or pervasive 
grain-collision stresses to explain debris-flow deposition. 
Besides, numerical simulations based on different rheological models have been 
used widely in risk zoning research. O’Brien et al. (1993) used a two-dimensional 
finite difference model to simulate clear-water flood hazards, mudflows and 
debris flow on alluvial fans and urban floodplain flow. Interactive flood or 
mudflow routing between channel, street and floodplain flow is performed using a 
uniform grip system to describe complex floodplain topography. The model uses 
a central finite difference routing scheme (an explicit numerical technique) for the 
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application of the equations of motion. The surface topography is discretized into 
uniform square-grip elements. Brufau et al. (2001) applied an upwind finite 
volume scheme to solve the governing equations.  They used both Egashira and 
Ashida’s, and Takahashi’s equations that indicate the estimation of the 
erosion/deposition rate. As a result, they got the same final equilibrium state, but 
different transient conditions arose with these two different models. Furthermore, 
they also found that the variability of the mixture density in the momentum 
equation can be neglected. From Brufau’s results, numerical experiments can be 
conduct ignoring the effects of spatial and temporal variations of density in the 
momentum equation. Nakagawa et al. (2001) estimated sediment disasters 
occurring in the Camuri Grande river basin, Venezuela in 1999 with 1-D and 2-D 
models, and adapted unstructured meshes to express the shape of the rivers, 
buildings, roads, and so on. 
This study attempts to bring up some particular deposit characteristics of viscous 
debris flow. Some results of two-dimensional experimental studies on viscous 
debris flow process are presented, including the deposition morphology, particle 
distributions and deposition angles. The governing items in deposition process are 
discussed. Furthermore, numerical simulations are carried on; the calculation 
results are compared with the experimental results. The risk zones in an assumed 
alluvial fan with different types of debris flows, such as stony debris flows, non 
cohesive mud flows and viscous debris flows will be calculated and compared. 
2 Governing Equations 
Viscous debris flows are solid-liquid mixtures flows. They can be taken as a 
continuous flow before they stop. According to the shallow wave theory, the 
two-dimensional motion equations are 
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the two-dimensional mixture constitutive equation is 
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and solid mass constitutive equation is 
(4)            *
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where,  M and N are the fluxes in x and y directions respectively.  u and v  are 
the mean velocities in x and y directions respectively. C is the dimensionless 
volumetric concentration of sediments in the mixture, *C is the volumetric 
sediment concentration on a static bed just after deposition, hzH += , is the flow 
evolution, z  is the bed level respects to an arbitrary horizontal reference, g  is 
the acceleration due to gravity, i  is the bed erosion/deposition velocity, and β  
is the momentum correction coefficient. mρ  is the density of mixture, xτ  and yτ  
are shear stress in x and y directions respectively, and they are given as follows: 
(5)            
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For viscous debris flow, the friction coefficient f is suggested by 
Takahashi(1997) as 
(7)        
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where θsin* ghu =  is the shear velocity,  mν  is the kinematics viscosity, C  is 
the mean volumetric sediment concentration of the coarse particles in a cross 
section, dimensionless parameter ρρσε /)( −= , σ , ρ  are the sediment and water 
density respectively.  
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The bed erosion/deposition velocity is proposed as 
(8)                  θα
φρ
σν
tan2
tan))(1(3
h
CC
i
em −−
=                          
where eC  is equilibrium volumetric sediment concentration of the coarse 
particles, φ  is the angle of repose. 
3 Experiments 
For discussing the viscous debris flow stoppage and deposition mechanism, some 
experiments are generated with a 25°inclined steel flume. A wooden plane with 
size of 180cm×90cm is set at the end of the flume. The inclined angle of the plane 
is 3°. Six experiments are conducted. The compositions of sediment and water 
mixture used in these experiments are shown in Table 1. 
Table 1 Experimental Sediment Mixtures 
No Volume concentration 
C 
Clay:gravel:water 
(Weight ratio) 
B-1 0.443 0.47:0.2:0.33 
B-2 0.425 0.45:0.2:0.35 
B-3 0.416 0.442:0.2:0.358 
B-4 0.407 0.43:0.2:0.37 
B-5 0.390 0.417:0.2:0.383 
B-6 0.373 0.4:0.2:0.4 
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4 Experiment Results and Discussions 
4.1 Deposition angle 
Generally, viscous debris flow are well mixed flow, the deposition angle γ can be 
represented as  
(9)        φρρσ
ρσγ tan
)(
)(
tan
*
*
aC
C
+−
−=                          
Here, a  is an unknown parameter. The critical deposition angle cθ  can be given 
as 
(10)       αρρσ
ρσθ tan
)(
)(
tan +−
−=
du
du
c
c
c
     
where, duc  is the equilibrium concentration, α  is the dynamic friction angle 
between the moving particles. 
By comparing the angle of bed slope θ , deposition angle γ  and critical 
deposition angle cθ , the debris flow deposition condition can be shown as 
follows: 
(1) γθ ≤ : Debris flows deposit with angle of γ ; 
(2) cθθγ << : Part of debris flows deposit and part of debris flow move down 
continually; 
(3) cθθ ≥ : Debris flows move down slope without deposition. 
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Figure 1 The relationship between volume concentration and deposits' angle 
It is clear that deposition angles change with solid volume concentration of debris 
flows. Figure 1 shows the experimental relation between deposition angles and 
volume concentrations. It is illustrated that the higher the volume concentration C 
is, the bigger the deposit angle γ is. 
 
4.2 Viscous Debris Flow Front Arrival Range 
Figures 2 to 7 show the 2-D deposition profiles for 6 experiments, respectively. 
They illustrate the tendency that the higher the volume concentration C is, the 
further debris flow front arrival range is. 
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5 Numerical Calculations 
6 Numerical Calculation Results and Discussions 
7 Conclusions 
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Begrenzung des Hochwasserrisikos durch eine 
optimierte Steuerung von Tidesperrwerken 
A. Matheja, R. Cossu, C. Zimmermann 
 
Insbesondere im Hochwasserfall existieren auch heute noch enorme Risiken bei 
der Abführung und Steuerung von Extremabflüssen im Bereich tidebeeinflusster 
Ästuarsysteme. Überlagern sich die auflaufenden Hochwasserwellen mit Sturm-
flutereignissen oder Windstaulagen, so wird die Abführung des Hochwassers 
weiter erschwert. Die sich in diesem Zusammenhang ergebenden Möglichkeiten 
eines nachhaltigen Hochwassermanagements durch einen optimierten Betrieb von 
Tidesperrwerken werden am Beispiel des Lesumsperrwerkes für das 
Einzugsgebiet der Lesum exemplarisch aufgezeigt. Die Möglichkeiten und 
Grenzen der Einflussnahme werden für die Lastfälle „mittlere Tideverhältnisse“, 
„Sturmflutereignis“ und „Windstauereignis“ bei gleichzeitigem Abfluss eines 
HQ100 beschrieben. Die Übertragbarkeit auf andere Ästuarien wird diskutiert. 
Hochwasser, optimierte Steuerung von Tidesperrwerken, 
Hochwassermanagement 
1 Einleitung 
Das Hochwassermanagement in tidebeeinflussten Ästuaren wird durch die 
Überlagerung mit Sturmflutereignissen und Windstaulagen zusätzlich erschwert. 
Im Allgemeinen ist nahe der Mündung selbst während der Hochwasserspitze das 
bei Flut in ein tidebeeinflusstes Ästuar einströmende Flutvolumen wesentlich 
größer als der in seiner Summe aus dem Einzugsgebiet herangeführte 
Hochwasserabfluss. 
Daher bieten sich nahe der Mündung gelegene Tidesperrwerke an, um das 
Einströmen des Flutvolumens zu verhindern und so die durch das Ästuar 
aufzunehmende Wassermenge maßgeblich zu verringern. 
Durch eine optimierte Steuerung des Tidesperrwerkes kann so eine Absenkung 
der Wasserspiegellage erreicht werden, was am Beispiel des Lesumsperrwerkes 
und des Ritterhuder Sperrwerkes für das Einzugsgebiet der Lesum vorgestellt 
wird. 
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2 Grundlagen der Modellierung 
Für die Untersuchungen wurde das Programmsystem MIKE11® (DHI, 2002) 
angewendet. Das hydrodynamische Modul basiert auf der Lösung der St. 
Venant’schen Gleichungen mit Hilfe eines impliziten Finiten Differenzen 
Verfahrens: 
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mit: 
Q Abfluss [m³/s] 
A durchströmte Querschnittsfläche [m2] 
x Längskoordinate in Fließrichtung [m] 
rhy hydraulischer Radius [m] 
β dimensionsloser Korrekturbeiwert [-] 
q Zu- und Abflüsse pro Längeneinheit [m3/(sm)] 
g Gravitationskonstante = 9,81 m/s2 
C CHEZY-Koeffizient [m 21 /s] 
Für die naturähnliche Beschreibung der im Hochwasserfall in der Talaue 
ablaufenden Strömungsvorgänge können Netzwerke ganzer Flusseinzugsgebiete 
aufgebaut werden, die das Ausufern auf die Vorlandbereiche und 
angeschlossene Retentionsräume durch geeignete Methodenbausteine abbilden 
(Abb. 1). 
Durch die Kopplung mit dem GIS-System ARC/VIEW® können hochauflösende 
Digitale Geländemodelle (DGM) als Grundlage der Querschnittsermittlung bzw. 
des Retentionsvolumens von Poldern genutzt werden. Nach Berechnung des im 
Tidebereich instationären Abflussvorganges können die Simulationsergebnisse 
nach einer Verschneidung mit dem DGM visualisiert werden, um Ausuferungen 
und Einstau in der Fläche für den zu betrachtenden Hochwasserfall darzustellen. 
Der Ablauf der Hochwasserwelle und die Steuerung der Tidesperrwerke, Wehre, 
Siele und Schöpfwerke und die sich einstellende Wasserspiegellage können für 
beliebige Gewässerlängsschnitte aufgezeigt werden. 
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Abbildung 1: Anschluss von Vorlandbereichen und Retentionsräumen an 
das Netzwerk des Flussschlauches 
3 Abgrenzung des Betrachtungsraumes 
Das Modellgebiet umfasst die in Abb. 2 dargestellten Abschnitte des Lesum-
Hamme-Wümme Flussgebietes. 
Das System weist eine Gesamtfließlänge von ca. 90 km auf. Den maßgeblichen 
Zufluss des Systems bildet die in der Lüneburger Heide entspringende Wümme. 
In Borgfeld beginnt die im Modell berücksichtigte, unter Tideeinfluss stehende, 
„Untere Wümme“. 
In Lilienthal mündet, als rechter Nebenfluss, die Wörpe ein. Der Tideeinfluss 
reicht hier bis in den Bereich von Grasberg. 
Die Lesum vereinigt nahe Osterholz-Scharmbeck die Wümme und die Hamme, 
die durch das Ritterhuder Sperrwerk in die Lesum entwässert. Bei Lesum-km 8 
befindet sich das Lesumsperrwerk. Mit einem Einzugsgebiet von 2190 km2 
mündet die Lesum bei Vegesack in die Weser. 
Die oberen Modellgrenzen werden durch den Pegel „Ahrensdorf“ (Giehler 
Bach), den Pegel „Langenhagen“ (Oste-Hamme-Kanal), den Pegel „Grasberg“ 
(Wörpe) und den Pegel „Borgfeld“ (Wümme) festgelegt. Die untere 
Modellgrenze bildet der Pegel „Vegesack“ in der Weser. 
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Abbildung 2: Übersichtskarte des Modellgebietes 
Die Entwässerung der deichgeschützten Gebiete durch Siele und Schöpfwerke 
wird durch Anschluss und Steuerung von Einspeisungspunkten berücksichtigt. 
Im Bereich der Hamme wurden das Wehr Hartheckel und das Wehr 
Teufelsmoorschleuse berücksichtigt. 
4 Modellannahmen 
Für die Prognose des HQ100-Ereignisses wurde am Pegel „Beekbrücke“ und am 
Pegel „Ahrensdorf“ ausgehend von dem im Jahr 2001 abgelaufenen HQ70-
Ereignis extrapoliert. Für den Pegel „Grasberg“ und den Pegel „Borgfeld“ 
wurden die Durchflüsse des im Jahre 2002 abgelaufenen HQ100-Ereignisses 
angesetzt. Die zeitliche Stellung der einzelnen Hochwasserkurven zueinander 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
349
 
wurde so variiert, dass die Maxima aller angesetzten Hochwasserkurven 
zeitgleich in die Lesum münden. 
An der unteren Modellgrenze (Pegel „Vegesack“) werden die Lastfälle (a) Auf-
laufende Sturmflut (Abb. 3),(b) Windstau (Abb. 4) und (c) Mittlere Tidever-
hältnisse in der Weser, unterschieden. 
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Abbildung 3: Wasserstände am Pegel „Vegesack“ für den Lastfall (a) 
„Auflaufende Sturmflut in der Weser“ 
-2,00
-1,00
0,00
1,00
2,00
3,00
4,00
2003-07-15 2003-07-17 2003-07-19 2003-07-21 2003-07-23 2003-07-25 2003-07-27 2003-07-29 2003-07-31 
h
 [
m
N
N
]
Wasserstände am Pegel Vegesack
 
Abbildung 4: Wasserstände am Pegel „Vegesack“ für den Lastfall (b) 
„Windstau in der Weser“ 
Das Lesum Sperrwerk kehrt alle Tiden, die am Pegel „Vegesack“ höher als 
2,70 mNN auflaufen. Entlastungssperrungen werden durchgeführt, wenn der 
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Wasserstand am Pegel „Borgfeld“ über 2,40 mNN steigt. Das Schöpfwerk des 
Lesumsperrwerkes (45 m3/s) wird in Betrieb genommen, sobald der 
binnenseitige Sperrwerkspegel über 3,20 mNN steigt. 
Das Ritterhuder Sperrwerk wird geöffnet, sobald der Außenwasserstand unter 
den Binnenwasserstand fällt. Dieses Vorgehen gewährleistet, dass aus der 
Hamme die maximale Wassermenge abgeführt wird. 
5 Methodik für die Entwicklung einer optimierten Steuerung des 
Lesumsperrwerkes 
Die Entwicklung einer optimierten Steuerung des Lesumsperrwerkes soll im 
Bereich oberhalb des Sperrwerkes für den Fall der beschriebenen Extremer-
eignisse (Lastfall (a) und Lastfall (b)) durch Kappung des Flutstromes 
zusätzlichen Retentionsraum, hierdurch die Wasserspiegellage in diesem 
Bereich absenken, um den Wasserspiegelgradienten nach oberstrom zu erhöhen 
bzw. das vorhandene Retentionsvolumen des Flussschlauches und der 
angeschlossenen Polder schonen, um auch Hochwasserereignisse mit einem 
Wiederkehrintervall von mehr als 100 Jahren noch gefahrlos abführen zu 
können. 
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Abbildung 5: Vollsperrungen und Teilsperrungen des Lesumsperrwerkes 
während des Hochwasserereignisses im Juli 2002 
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Dies Vorgehen wurde versuchsweise für das im Juli 2002 abgelaufene 
Hochwasserereignis praktiziert (Abb. 5). 
Um die realisierbare Absenkung der Wasserspiegellage zu untersuchen, wurden 
ausgehend vom Scheitel des Hochwasserereignisses in der Wümme (Pegel 
„Borgfeld“) Vollsperrungen des Lesumsperrwerkes (Abb. 6) durchgeführt und 
die sich einstellenden Differenzen ausgewertet (Abb. 7). 
 
Abbildung 6: Rückschreitende Vollsperrungen zur Untersuchung der 
optimierten Sperrwerkssteuerung 
 
Abbildung 7: Lage der Kontrollpunkte zur Bewertung der Wirksamkeit 
einer optimierten Sperrwerkssteuerung 
Die für das Hochwasserereignis im Juli 2002 erzielbaren Absenkungen der 
maximalen Wasserstände sind in Tab. 1 dargestellt. 
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Tabelle 1 Maximale Wasserstände bei unterschiedlichem 
Sperrwerksbetrieb (Vergleichszeitraum: 22.07.2002 352 Uhr bis 
28.07.2002 340 Uhr) 
 Hmax ohne 
Sperrunge
n 
Hmax planfest-
gestellt 
Hmax reale 
Steuerung 
Hmax optimierte 
Steuerungen 
Wasserhorst 3,17 mNN 1,98 mNN 1,92 mNN 1,42 mNN 
Niederblockland 2,98 mNN 2,10 mNN 1,95 mNN 1,58 mNN 
Kuhsiel 2,97 mNN 2,26 mNN 2,16 mNN 2,00 mNN 
Jan-R.-Brücke 2,90 mNN 2,79 mNN 2,79 mNN 2,79 mNN 
Wörpemündung 2,89 mNN 2,84 mNN 2,84 mNN 2,83 mNN 
Es ist offensichtlich, dass die erzielbaren Absenkungen mit zunehmender Ent-
fernung vom Sperrwerk abnehmen. Es muss darauf hingewiesen werden, dass 
die maximalen Wasserstände nur ein Kriterium für die Wirksamkeit der 
Sperrwerkssteuerung sind. Auch eine Reduzierung der Standzeiten der 
Hochwasserwelle, bei nahezu gleichen maximalen Wasserständen, kann den 
wirtschaftlichen Schaden bzw. das Gefährdungspotential maßgeblich reduzieren. 
6 Steuerungsvarianten des Lesumsperrwerkes für die Lastfälle 
„Sturmflut“ und „Windstau“ 
Bei dem seiner Eintrittswahrscheinlichkeit nach außergewöhnlichen Lastfall 
Sturmflut in der Weser in Kombination mit einem HQ100-Ereignis im 
Einzugsgebiet der Lesum ist keine nennenswerte Absenkung der Wasserstände 
möglich (Abb. 8), da während der Sturmflut keine Entlastungsöffnungen 
vorgenommen werden können. Ein vorzeitiges Schließen des Sperrwerkes vor 
Eintreffen der Sturmflut (zwei Tiden bei einer Vorwarnzeit von 24 h) hat den 
Vorteil, dass unterhalb des Pegels „Kuhsiel“ die maximalen Wasserstände über 
einen kürzeren Zeitraum auftreten. 
Bei einem Windstauereignis in der Weser sind weitere Entlastungsöffnungen 
möglich, was entsprechende Absenkungen der Wasserspiegellage ermöglicht 
(Abb. 9, Abb. 10, Tab. 2). Die Absenkungen sind auch noch nahe der Wörpe-
mündung (unterhalb der Tidegrenze bei mittleren Verhältnissen) nachweisbar. 
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Abbildung 8: Vergleich des Wasserstandsverlaufes am Lesumsperrwerk 
für den Lastfall „Sturmflut“ 
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Abbildung 9: Vergleich des Wasserstandsverlaufes am Lesumsperrwerk 
für den Lastfall „Windstau“ 
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Abbildung 10: Wasserstandsdifferenzen zwischen planfestgestellter 
Steuerung und der effizientesten Variante für den Lastfall 
„Windstau“ 
Tabelle 2 Maximale und mittlere Wasserstandsdifferenzen gegenüber 
planfestgesteller Steuerung für den Lastfall „Windstau“ 
 max.Wasserstandsdifferenz mittlere Wasserstandsdifferenz 
Wasserhorst -1,70 m -0,81 m 
Niederblockland -1,09 m -0,64 m 
Kuhsiel -0,73 m -0,47 m 
Jan-Reiners-Brücke -0,12 m -0,08 m 
Wörpemündung -0,08 m -0,05 m 
Der Volumengewinn steigt mit zunehmender Sperrdauer an. Dies geschieht an 
den sperrwerksnahen Stationen noch im Rhythmus der Gezeiten, wohingegen an 
der Jan-Reiners-Brücke und der Wörpemündung die Zunahme linear erfolgt. Es 
ist ersichtlich, dass in Wasserhorst, Niederblockland und Kuhsiel die maximale 
Differenz am Ende der Entlastungsperioden erzielt wird. 
Durch eine Inbetriebnahme des Schöpfwerkes ist eine weitere Absenkung der 
Wasserspiegellage möglich, was exemplarisch für den Lastfall „Sturmflut“ in 
Tab. 3 dargestellt ist. 
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Tabelle 3 Maximale Wasserstände für planfestgestellte und optimierte 
Steuerung mit und ohne Betrieb des Schöpfwerkes 
 
Hmax 
planfestgestellt 
ohne Schöpfwerk 
Hmax planfest-
gestellt mit 
Schöpfwerk 
Hmax optimiert 
ohne Schöpfwerk 
Hmax optimiert mit 
Schöpfwerk 
Wasserhorst 2,93 mNN 2,71 mNN 2,88 mNN 2,51 mNN 
Niederblockland 2,92 mNN 2,73 mNN 2,88 mNN 2,54 mNN 
Kuhsiel 2,92 mNN 2,75 mNN 2,89 mNN 2,60 mNN 
Jan-R.-Brücke 2,93 mNN 2,87 mNN 2,91 mNN 2,82 mNN 
Wörpemündung 2,93 mNN 2,89 mNN 2,92 mNN 2,86 mNN 
7 Zusammenfassung und Ausblick 
Die Ergebnisse zeigen, dass eine Absenkung der Wasserspiegellage durch eine 
optimierte Steuerung des Lesumsperrwerkes möglich ist. Durch den Einsatz des 
im Sperrwerk vorhandenen Schöpfwerkes kann dieser Effekt verstärkt werden. 
Eine optimierte Steuerung verringert jedoch das im Weser-Ästuar für 
Extremereignisse zur Verfügung stehende Tidevolumen. Die hieraus 
entstehenden Risiken wären in zukünftigen Untersuchungen zu quantifizieren. 
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A Systems Approach to Understanding and 
Managing Risk 
Erich R.v.O. Wolf, Todd Walsh 
 
Summary: This paper defines a systems approach to managing the uncertainty inherent in 
decisions (e.g., when is it profitable to upgrade turbines?).  The approach looks at problems 
and solutions in a systems perspective by incorporating system inputs, outputs, and parameter 
relationships.  Within the systems approach there are two types of uncertainty management: 
• Identifying, evaluating and mitigating risks/uncertainties associated with incomplete 
knowledge of the system (e.g., hydraulic flows in reservoir) 
• Identifying, evaluating, and mitigating risks/uncertainties associated with impacts of 
system changes (e.g.,. implementing new technology) 
This paper highlights one tool in an uncertainty management approach: system dynamics 
modeling.  A system dynamics model can be used to examine acute (specific event) and 
chronic (general system conditions) impacts to clarify what uncertianties exist and determine 
how the potential deviations could impact the system, as well assisting in developing likely 
mitigation strategies.  A case study1 outlining the creation and use of a dam/reservoir 
operations system model is provided to illustrate the process, highlight challenges, and 
demonstrate results. 
Keywords: System Dynamics, Risk, Opportunity, Modeling, Uncertainty, Uncertianty 
Management, Risk Mitigation. 
1 About Us 
Sapere Consulting, Inc. is a management-consulting firm that focuses on 
providing risk management, strategic and project planning, decision analysis, 
and technical facilitation services to clients across the United States. 
Collectively, we have over 35 years of uncertainty management experience 
assisting clients to identify, assess, and mitigate cost and schedule risks to their 
projects. I have been an employee of Sapere Consulting for 1.5 years and earned 
my BA from Whitman College in Economics.   
                                          
1 The case study is a generic example derived from a real application.    
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1.1 Our Approach to Uncertainty Management  
   
Our approach to uncertainty management is based on the understanding that risk 
is derived from uncertainty in system conditions. We think about uncertainties, 
particularly in projects governed by regulation such as hydropower projects, in 
technical, regulatory, and programmatic categories. We apply our risk 
methodology to understand which assumptions are sufficiently uncertain such 
that they impair the ability to achieve system objectives and/or result in 
significant cost or schedule risk to completing the project as envisioned. 
When we approach a project we implement our approach by defining: 
1. System objectives 
o Technical, Cost, and Schedule Objectives 
2. System structure 
o Components - e.g., passage routes 
o Relationships - e.g., increasing turbine survival increases fish 
survival 
o Influence Diagrams 
3. System baseline (differentiating between assumption and fact) 
o Estimated values and bounds for ranges to include actual values.  
4. Uncertainties (both risks and opportunities) 
o Incomplete Knowledge – e.g., Turbine survival rates, spill 
efficiencies, Bypass FPE. 
o System Changes – e.g., Spill adjustment method, operational 
changes. 
5. Expected Condition for each uncertainty 
6. Realistic Potential Deviations of each uncertainty 
7. Likelihood that deviations will occur 
8. Deviation impacts on system objectives 
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2 Case Study  
2.1 Project Background 
 Our client has entered into a long-term agreement with resource agencies 
designed to protect andromonous fish populations.  The agreement commits our 
client to achieving specific performance based objectives while allowing them 
the flexibility to optimize operations.  Specifically the overall objective of the 
agreement is to mitigate for juveinle and adult fish mortality   A major 
component of this mitigation is demonstrating that juvenile survival across the 
project achieves a prescribed standard through multiple years of survival studies.  
If the standard is not demonstrated then operational changes and additional 
actions are required to ensure that subsequent of survival studies will 
demonstrate standard attainment.  Mortality occurs as a result of passage 
through three routes; turbines, spillway, and a specialized fish bypass system; 
turbines have the lowest survival rate and the fish bypass system has the highest.  
The relationships of all routes are described in the influence diagram (Figure 1).   
Historically spill has been the only method to providing an alternative to turbine 
passage in an attempt to reduce the impact to juvenile migrants and has been a 
negotiated number.  Under our clients new agreement, spill will be set based on 
calculations using bypass performance for the duration of survival studies.  After 
the studies are complete, spill will be based on measured fish survival.   
Spill levels determined by survival studies conducted will be influenced by the 
calculated spill level.  The parameters of the formula are: 1) Historic non-turbine 
passage; 2) actual bypass performance ; and 3) Spill efficiency (the % of fish 
through the spillway divided by the percent of water spilled.  The data source for 
spill efficiency is not defined in the agreement; it could be historical, measured 
from 2003 FPE study, or average of the previous two).   
Based on this information we had several questions: 
1. What does this calculation mean?  What are the possible outcomes 
and is the calculation the best way to adjust spill for the survival 
studies? 
2. After the Bypass FPE study is complete what are the impacts of 
data selection within the range of measured values? 
3. After the survival studies are complete what is the best way to 
operate based on actual survival data? 
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Figure 2: Influence Diagram2 
 
These questions helped identify uncertainties pertaining to the calculation and 
study outcomes.  One example uncertainty is provided in the uncertainty matrix 
(Table 1).  The full uncertainty matrix provides a list of all uncertainties and 
defines the expected condition, potential deviation, impacts of deviations, and 
likelihood of deviation for each uncertainty.  Management approaches, further 
analyses, and useful updates are proposed.   
Uncertainty about the adjusted spill level for survival studies is driven by a lack 
of knowledge, specifically knowledge about bypass performance.  The 
uncertainty regarding bypass performance can be managed both before and after 
the actual values are known and the management of these uncertainties impacts 
the decision to peruse an alternate spill adjustment method.   
                                          
2 Rectangles and plain text are parameters while the circles are calculated values.  The significance of 
shapes/colors will be discussed with the model. 
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Table 1 Uncertianty Matrix 
Uncertainty Adjusted spill level for survival studies based on calculation. 
Expected 
Condition 
Potential 
Deviation 
Likelihood 
Cost 
Impact 
Schedule 
Impact 
Notes 
>25% Low + 20% None 
The permanent bypass is 
predicted to perform better 
than the prototype, 
however, assuming that the 
bypass performs 5% worse 
that the prototype the 
calculation requires 26.4% 
spill. 
15% 
<10% Moderate - 10% None 
The permanent bypass is 
predicted to perform better 
than the prototype; 
assuming that the bypass 
performs 10% worse that 
the prototype the calculation 
requires 7.5% spill. 
Management 
Approach 
Maximize bypass performance by evaluating bypass operations against 
design expectations.  Test bypass before conducting the full bypass 
performance study.  See bypass system uncertainty analysis and Management 
Model findings for more detailed information. 
2.2 Management Model 
The Management Model is a system dynamics model that defines the 
relationships within a simulation tool, which is representative of a specific 
system and its objectives.  The influence diagram defined earlier is the basis of 
the fish passage/survival portion of the Management Model.  The red rectangles 
are user inputs, plain texts are system parameters set within the model or 
modified during a simulation, and the circles are calculated values.  Juvenile 
survival is the main output along with average lost megawatts as shown in the 
model output example (Figure 2).   
The purpose of the Management Model is to provide an effective but simple to 
use tool for analyzing habitat management decisions for hydro generation 
projects on yearly spill loss and fish survival. The model is indexed according to 
fish species to account for these species' characteristics when passing through 
the hydro projects. The Management Model has proven very reliable in 
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providing representations of differences in the cost of spill and fish survival 
using different operational, route specific survival, and fish passage parameters. 
This comparison and analysis supports ongoing contingency and technology 
development planning for our Client.   
 
Figure 3: Model Output Example 
2.3 Pre FPE Study – Actual Bypass Performance Unknown 
One of the uses of the Management Model is to analyze the impact of the 
previously described equation on spill levels and therefore lost opportunity cost.  
The agreement allows for other methods of spill level calculation if agreed to by 
the parties.  Based on model analysis the calculation produces a conservative 
spill level and as our client wants to minimize their spill they needed to decide if 
an alternate method would be preferable and what new calculation would be 
optimal.  The model was used in this decision by allowing a comparison of the 
different spill levels, and therefore costs, of remaining with the existing 
calculation or proposing a new calculation method closer to optimal 
performance.  The model can calculate the optimal spill for a given scenario so 
that for each possible outcome (varying bypass performance and turbine survival 
rates) we can calculate the required spill level from the calculation and compare 
it to the optimal spill under the same conditions.  The results of this analysis are 
provided in the graph below (Figure 3).  These results were weighed against 
other influences (political – impact to future spill adjustment decisions, and 
increased risk of not demonstrating the juvenile survival standard) and the 
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decision was made to stay with the existing calculation and negotiate for a 
favorable spill efficiency data source (i.e., not rely on only the most recent point 
estimate).   
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Figure 4: Calculation Spill vs. Optimal Spill Across Bypass Performance 
and Turbine Survival Rates 
2.4 Post FPE Study – Actual 2003 Bypass Performance Known 
Once the decision was made to work within the FPE calculation our clients 
needed to decide which set of data to use for spill efficiency.  The range in spill 
efficiency values can have an impact of $0 to $15,000,000 a year depending on 
bypass performance.  To evaluate which set of data was the best to use we 
looked at the measured bypass performance and determined the relative 
difference between the sets and calculated the expected survival rate for each 
resulting spill level. 
This analysis allowed our clients to quantify the impacts of their turbine survival 
assumptions and showed them the cost benefits of accepting specific risks.   
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Table 2 Annual Costs and Expected  JPS for Spill Efficiency Scenarios 
Expected JPS for Spill Efficiency Scenario 
Spill Efficiency Scenario 
Spill 
Level Yearling 
Chinook 
Steelhead Sockeye Sub-yearling 
Chinook 
Historical 16% 95.4% 96.4% 94.6% 94.8% 
Measured (2003 FPE Study) 39% 96.6% 97.6% 95.5% 95.7% 
Average                   
(Historical and Measured) 
13% 95.1% 96.3% 94.5% 94.7% 
2.5 After Survival Studies 
After the survival studies are complete spill levels will be based on actual 
survival data.  Our client will have the flexibility to optimize their spill so that 
they are consistently at the survival standard.  The Management Model will be 
used to experiment with different spill levels and create a spill scenario that 
minimizes costs and maintains achievement of the survival standard.  
3 Summary 
Uncertainty management is an essential part of managing any complex system 
such as a hydropower dam.  The case study we have presented is an example of 
how this approach was implemented to address a specific uncertainty, however 
it can be applied to uncertainties in many different kinds of systems.  We have 
successfully used this approach in many different applications ranging from 
planning hazardous waste cleanup to analyzing bio-diesel use in generator 
farms, to developing business plans.  The tools that were described in the case 
study are essential to uncertainty management because they allow our clients to 
quickly understand the significance of the uncertainties they face and the 
impacts of their decisions on system objectives.   
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Hangrutschungsrisiko an der Talsperre 
Schönbrunn  
Wolfram Witter, Heinz Konietzky 
 
Im Rahmen geologischer Voruntersuchungen wurden im Stauraum der Trinkwassertalsperre 
Schönbrunn bewegungsaktive Hangareale erkannt. Unter dem Aspekt der Überflutungs-
sicherheit ist das Bewegungsverhalten solcher Bereiche für jeden Talsperrenbetreiber von 
besonderem Interesse.  
Mit der Installation von Messeinrichtungen und einer kontinuierlichen Bewertung der 
durchgeführten Messungen konnten die prinzipiellen Bewegungsmechanismen der 
Rutschungen geklärt werden. Nicht gelöst werden konnte das Problem der ereignisbezogenen 
Vorhersage des Bewegungsverhaltens und damit letztendlich auch das der 
Versagensprognose. 
Im Rahmen eines vom Bundesministerium für Bildung und Forschung geförderten 
Verbundprojektes wurde eine für  Festgesteinskriechhänge mit quasi- ‚kontinuums-
mechanischen’ Charakter entwickelte Methodik zur Erstellung eines numerischen Verhaltens- 
und Prognosemodells beispielhaft am Berghang Gabel validiert. 
Das erstellte Modell erklärt qualitativ und quantitativ den Bewegungsmechanismus durch 
wechselseitigen Scherspannungsaufbau und -abbau, der wiederum durch Kriechen 
(permanent) und Rutschen (kurzzeitig) in der Gleitzone ausgelöst wird. Es zeigte sich, dass 
dem Porenwasserdruckaufbau und -abbau als Folge von Niederschlagsereignissen eine 
zentrale Bedeutung zukommt. Es gelang, die Bewegungsbeträge abgelaufener 
Niederschlagsszenarien nachzubilden sowie Prognosen für noch nicht beobachtete 
Niederschlagsereignisse zu erstellen. 
Die Berechnungen mit dem Lastfall hundertjähriges Niederschlagsereignis haben gezeigt, 
dass die Standsicherheit des Hanges Gabel nicht gefährdet ist. Erst die Einführung des MGN-
Niederschlages (Maximierter Gebietsniederschlag) führt zu einer Situation, die in den 
beginnenden Übergangsbereich von Stabilität zu Instabilität des Hanges führt. Die 
Prognoserechnungen zeigen ein zeitlich gestaffeltes Teilabgleiten des Hanges auf.  Für das 
Absperrbauwerk entstehen daraus keine standsicherheitsgefährdenden Momente. Aus den 
Ergebnissen ergeben sich Anpassungen zur Talsperrenbewirtschaftung und der 
messtechnischen Überwachung der Rutschareale.  
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1 Einführung und Problemstellung 
Im Rahmen der geologischen Voruntersuchungen im Stauraum der 
Trinkwassertalsperre Schönbrunn/Thüringen wurden 1967 mehrere 
bewegungsaktive Hangareale erkannt. Die Rutschung Gabel, mit einer 
Ausdehnung von 210.000 m² das größte dieser Areale, liegt etwa 2 km von der 
Absperrstelle entfernt am linken Talhang des Schleusegrundes. Unter Annahme 
einer mittleren Mächtigkeit von etwa 22 m ergibt sich näherungsweise ein 
Rutschkörper von 4,5 Mio. m³.  
 
Abbildung 1: Talsperre Schönbrunn mit Berghang Gabel  
Entscheidend für die Fortführung des Talsperrenprojektes war bereits damals die 
Beantwortung der Frage nach der Standsicherheit dieser Rutschung unter 
Einstaubedingungen. Die daraufhin veranlassten umfangreichen geologischen 
und  geophysikalischen Erkundungen lieferten nachstehende Erkenntnisse zur 
Struktur und Genese dieser Bereiche. 
Die Morphologie des Rutschhanges ist von Verebnungsflächen und 
vorgelagerten übersteilten Böschungsbereichen geprägt. Die Rutschung erstreckt 
Rutschung Gabel 
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sich von drei markanten Ausbruchnischen (727 m ü. NN) am oberen Teil des 
Hanges über 211 Höhenmeter hinab bis zur Talsohle des Schleusegrundes (516 
m ü. NN).  
Hier hat sich der Fluss Schleuse in eine etwa 300 Meter mächtige Schieferserie 
der Goldisthaler Schichten eingeschnitten. Diese Schiefer kambrischen Alters 
bilden im unteren Teil des Berghanges das Liegende der Rutschung, während 
am oberen Hang Porphyrite, Eruptivgesteine des Rotliegenden, vorherrschen. 
Die unterste Stufe des Rotliegenden beginnt hier mit einer klastischen 
Sedimentfolge, den Basissedimenten, die die potenzielle Gleitfläche der 
Rutschung darstellen. 
 
    Abbildung 2: Geologisches Kulissenbild Berghang Gabel  
Die liegenden Teile der Basissedimente bestehen im wesentlichen aus einer 
Schieferbrekzie, zum Hangendem gehen diese in Sand- Ton- und Schluffsteine 
über. Die Mächtigkeit der zwischen Grundgebirge und Rotliegenderuptiva 
eingelagerten Basissedimente schwankt stark. In einigen Aufschlussbohrungen 
wurden Mächtigkeiten bis zu 9 Metern angetroffen, in anderen fehlten die 
Basissedimente vollständig. Die Basissedimente wirken als Grundwasserstauer. 
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Die aufliegende Rutschmasse ist inhomogen aufgebaut und besteht aus 
Bruchstücken und Verwitterungsprodukten verschiedener Gesteine. Ihre Größe 
reicht von feinkörnigen Zerreibsel und tonigen Massen bis hin zu 
Porphyritblöcken mit mehr als 10 m Durchmesser. 
An 32 Proben  aus verschiedenen Aufschlüssen und Teufen wurden 
Lagerungsdichte, Wasserdurchlässigkeit sowie Bruch und- Gleitscherfestigkeit 
bestimmt. Die Standsicherheit der Böschungen wurde nach Nonveiller und 
Fellenius bestimmt. Im geologischen Abschlussgutachten (1969) wird die 
Stabilität der Böschungen auch unter Einstaubedingungen  als „im wesentlichen 
gesichert“ angenommen, gleichzeitig aber auch auf einige Probleme, wie die 
Repräsentativität des mittleren Reibungswinkels, die Unsicherheiten in den 
Annahmen zum Porenwasserüberdruck und der Mächtigkeit, Ausbildung und 
Verbreitung der Basissedimente, hingewiesen. 
1974 erfolgten  Modelluntersuchungen zur Entstehung von 
rutschungsinduzierten Schwallwellen und deren Auswirkungen auf das 
Absperrbauwerk. In Auswertung dieser  Untersuchungen wurde im Bereich des 
Rutschungsfußes eine Vorschüttung mit einer Gesamtkubatur von 140.000 m³ 
angelegt, die im Fall des Hangversagens das verdrängbare Wasservolumen und 
damit die Höhe der entstehenden Schwallwelle  so weit reduziert, dass keine 
Überströmung des Absperrbauwerkes eintreten kann. Darüber wurde bereits 
1998 im Rahmen dieser Veranstaltungsreihe ausführlich berichtet. 
Dieses Ergebnis besaß hohen Stellenwert für den Betrieb und die Sicherheit der 
Talsperre. Zum einen war nunmehr die uneingeschränkte Sicherheit der Anlage 
sowie der Unterlieger gewährleistet, zum anderen konnte die Talsperre 
zukünftig ohne wesentliche Betriebseinschränkungen bewirtschaftet werden. 
Parallel zu diesen Untersuchungen wurde für den Rutschhang Gabel ein 
umfangreiches messtechnisches Überwachungskonzept entwickelt und 
umgesetzt. Kernstück ist der im unteren Hangbereich aufgefahrene, 80 m lange 
Mess- und Beobachtungsstollen, der die Rutschungsbasis durchschneidet und im 
liegenden Gebirge endet. Für Lage- und Höhenmessungen wurden geodätische 
Überwachungsnetze angelegt. Am oberen Hang ergänzen 
Drahtextensometermessprofile die geodätischen Überwachungsvermessungen.  
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Im Einzelnen werden folgende Größen messtechnisch erfasst: 
- Beobachtung der Einflussgrößen Niederschlag, Schneehöhe, Wassergehalt 
der Schneedecke und Lufttemperatur  
- Kurzperiodische Beobachtung der Verschiebungen mit relativen Messver-
fahren an der Oberfläche und der Rutschungsbasis (Drahtextensometer am 
oberen Berghang und im Messstollen II) 
- langperiodische Kontrolle der Verschiebungen mit absoluten Messverfahren,    
innerhalb der Rutschung (Messstollen) und auf der Rutschungsoberfläche   
(geodätische Lage- und Höhenmessungen, Vertikalinklinometer) 
- kurzperiodische Messungen von Bergwasserständen    
- Bergwasserschüttung aus dem Messstollen II  
Das Messsystem wurde seit 1974 mehrfach den aktuellen Erfordernissen der 
Hangüberwachung angepasst. Die gewonnenen Messergebnisse werden vom 
Talsperrenbetreiber jährlich in Berichtsform zusammengestellt und von einer 
unabhängigen interdisziplinären Expertengruppe bewertet und geomechanisch 
interpretiert.  
Dabei wurden bisher folgende Bewegungsmechanismen erkannt: 
1. Die Rutschmasse bewegt sich als mehr oder weniger starrer Körper auf einer 
Gleitschicht (belegt durch Inklinometermessungen sowie Extensometer-
messungen im Stollen II). Die beobachteten Verschiebungsbeträge erreichen 
maximale Werte von 7-19 mm/Jahr. 
2. Die Verschiebungen lassen sich in ein ‚Grundkriechen’ in der 
Größenordnung von 3-4 mm/Jahr sowie kurzzeitige (Dauer von wenigen 
Tagen) niederschlagsverursachte Bewegungsschübe von wenigen 
Millimetern trennen. 
3. Es sind deutliche Korrelationen zwischen den Niederschlägen, den Grund-
wasserständen und dem Abfluss aus dem Stollen II, sowie den sich ein-
stellenden Bewegungsraten nachweisbar.  
4. In den Starkniederschlagphasen werden in den Pegelbohrungen Anstiege des 
Grundwassers von 1 m bis 2 m beobachtet.  
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5. Die Bewegungsschübe setzen zeitlich verzögert ein, bei den bisher 
beobachteten Starkniederschlagsereignissen traten die Verschiebungsmaxima 
etwa 2 Tage nach Einsatz der Niederschläge auf.    
Nicht geklärt werden konnte das Problem einer ereignisbezogenen Vorhersage 
des Bewegungsverhaltens und damit letztendlich auch der Versagensprognose.  
Wieviel Niederschlag hält ein sich nahe am Grenzgleichgewicht befindlicher 
Rutschhang aus? - Die Aktualität dieser Fragestellung wird durch die im August 
2002 im Erzgebirge gemessenen Extremniederschläge nur allzu deutlich. 
Dieser für einen Talsperrenbetreiber unbefriedigende Zustand erforderte die 
Suche nach einer dem Stand von Wissenschaft und Technik entsprechenden 
zuverlässigen Lösung.  
Im Rahmen des durch das Bundesministerium für Bildung und Forschung 
geförderten Verbundprojektes „Entwicklung einer Methodik zur Überwachung 
und Prognose der Standsicherheit von Talsperren-Stauraumhängen- Teilprojekt 
II: Monitoring und numerische Modellierung“ konnte oben stehende 
Fragestellung  einer Lösung zugeführt werden.  
Ziel des Teilprojektes II war es, ein numerisches Verhaltens- und 
Prognosemodell für den Talsperrenhang ‚Gabel’ zu entwickeln, wobei die dabei 
verwendete Methodik verallgemeinerungsfähig ist. Neben den vorliegenden 
geophysikalischen, geologischen und geomechanischen Erkundungs- und 
Untersuchungsergebnissen prädestinierten 25-jährige geodätische und 
hydrometrische Beobachtungsreihen den Berghang Gabel als Referenzobjekt für 
dieses Projekt.  
Mit Hilfe des erstellten Modells können nunmehr verschiedenste hydrologische 
Szenarien (z.B. bezüglich der Niederschläge, des Bergwasser- und 
Seewasserspiegels) untersucht, und qualitative und quantitative Aussagen 
bezüglich der zu erwartenden Deformationen und der Stabilität des Hanges 
getroffen werden. Die vorliegenden Ergebnisse gewährleisten darüber hinaus, 
dass das Prognosemodell immer wieder an der Realität geprüft und verifiziert 
werden kann. 
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2 Numerische Modellierung  
Das entwickelte numerische Modell geht weit über die bisher bekannten 
Berechnungsmodelle hinaus, die wichtigsten gegenüber dem gegenwärtigen 
Stand der Wissenschaft und Technik hinausgehenden Aspekte lassen sich wie 
folgt zusammenfassen: 
 Direkte und vollautomatische Umsetzung eines hochaufgelösten 3-
dimensionalen geologisch-geophysikalischen Strukturmodells in ein 
äquivalentes 3-dimensionales numerisches Berechnungsmodell. 
 Abbildung des Gebirgsverhaltens in einem hochauflösenden 3D-Modell 
durch eine vollständig hydro-mechanisch gekoppelte Material-
beschreibung, die neben elasto-plastischem Verhalten auch Kriechen 
enthält. 
 Direkte Abbildung von Niederschlagsszenarien und Stauspiegel-
schwankungen durch numerische Grundwasserströmungsberechnung im 
gleichen Modell inklusive der Berücksichtigung der Auswirkungen auf 
das mechanische Verhalten.    
 Beispielhafte Einbindung von geophysikalischen, geotechnischen, 
geologischen, geodätischen und meteorologischen Daten in die 
Kalibrierung / Validierung des numerischen Verhaltens- und 
Prognosemodells. 
Das Modell basiert auf folgenden konzeptionellen Ideen: 
 Zur Simulation wird das 3-dimensionale Finite-Differenzen-Programm 
FLAC3D [ITASCA 2002] der Firma ITASCA verwendet. 
 Der Modellaufbau erfolgt durch direkte Umsetzung eines vorher erstellten 
geologisch-geophysikalischen Strukturmodells. Den geologischen 
Befunden entsprechend werden 7 geotechnische Einheiten unterschieden.    
 Das numerische Modell umfasst den Kern des Rutschgebietes mit einer 
Breite (hangparallel) von 400 m und einer Längserstreckung (in 
Hangneigung) von fast 800 m, wobei sowohl der Staubereich als auch 
noch ein kleiner Bereich des Gegenhanges enthalten sind. 
 Für die Berechungen wird ein visko-elasto-plastisches Stoffgesetz unter 
hydro-mechanischer Kopplung verwendet. 
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2.1 Erarbeitung des geologisch- geophysikalischen Strukturmodells und 
dessen Überführung in ein numerisches Modell 
Unter Einbeziehung aller geotechnischen und geologischen Befunde wurde aus 
geophysikalischen Messungen (im wesentlichen  Tauchwellentomographie) ein 
geophysikalisches Strukturmodell abgeleitet und in ein adäquates 
geomechanisches Modell umgesetzt. Dabei wurde eine Klassifikation in 
geomechanische Einheiten durchgeführt, Schichtgrenzen definiert und 
Ausstreichmuster identifiziert. Die Klassifizierung erfolgte unter 
Berücksichtigung der numerischen Anforderungen und Möglichkeiten. Dabei 
werden 7 Formationen ausgehalten. Ihnen kann jeweils ein Stoffgesetz sowie ein 
dazugehöriger Datensatz zugeordnet werden. Die horizontale Breite der 
Lamellen beträgt 12,5 m.  
Die Ergebnisse der geophysikalischen Messungen zeigen eindeutig, das sich die 
Rutschungsbasis nicht als eine durchgehende Gleitfläche darstellt. Hangparallel 
verlaufende Rippen festen Gesteins bilden zahlreiche kleine Widerlager. Die 
daraus resultierende Rauigkeit der Rutschungsbasis erklärt die sehr geringe 
Bewegungsgeschwindigkeit der Rutschmassen.  
 2.2 Aufbau des numerischen Modells 
Mit numerischen 2D-Testmodellen waren grundlegende Verhaltensmuster 
abzubilden, adäquate Stoffgesetze zu finden sowie die dazugehörigen 
Materialparameter in erster Näherung zu bestimmen.  
Nach der vollständigen Überführung des geologisch- geophysikalischen 
Strukturmodells in das numerische kontinuumsmechanische 3D-Modell besteht 
dieses aus 100.075 Zonen und 57.684 Knotenpunkten. Das minimale 
Zonenvolumen beträgt 1,3 m3, das maximale Zonenvolumen 5940 m3. Der 
Knotenpunktabstand in horizontaler Richtung (X und Y) beträgt jeweils 
konstant 12,5 m. Der vertikale Knotenpunktabstand variiert im Modell, wobei 
im Bereich der Gleitfläche bzw. der darüber liegenden Rutschmasse der 
vertikale Knotenpunktabstand maximal etwa 1 m und minimal etwa 0.1 m 
beträgt. Die horizontale Erstreckung des Modells beträgt in X- bzw. Y-Richtung 
400,0 m x 687,5 m. Die X-Richtung liegt in etwa hangparallel, während die Y-
Richtung in generalisierter Hangneigung liegt.  
Das numerische 3D-Modell besteht aus 7 unterschiedlichen geologischen 
Formationen. Tabelle 1 zeigt die im Modell verwendete Nomenklatur. 
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Tabelle 1 Bezeichnung der geologischen Formationen 
Nomenklatur im 
numerischen Modell 
Geologische Beschreibung 
1 Goldisthaler Schiefer 
2 Porphyrzerreibsel
3 autochtone Basissedimente 
4 allochtone Basissedimente 
5 blockiger Porphyrschutt 
6 steiniger Porphyrschutt 
7 Vorschüttung
Die Abbildungen 3 und 4 zeigen den geologischen Aufbau des                     
numerischen 3D-Modells mit und ohne Porphyrschuttbedeckung. 
       
       Abbildung 3: Numerisches 3D-Modell, mit Darstellung des Rutschkörpers 
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      Abbildung 4: Numerisches 3D-Modell, Rutschungsbasis mit Basissedimenten 
2.3 Kalibrierung des numerischen 3D-Modells 
Die Kalibrierung des Modells erfolgte in zwei Stufen, einer Grob- und 
Feinkalibrierung. Im Vorfeld der finalen Berechnungen wurde eine 
Grobkalibrierung an einem 3D-Modellauschnitt durchgeführt. Es zeigte sich, 
dass eine von der Höhe des aktuellen Grundwasserspiegels anhängige Reduktion 
der Kohäsion auf einen Wert nahe 0 bei gleichzeitiger Reduktion des 
Reibungswinkels in den Basissedimenten von 20° (Ausgangswert) auf minimal 
15° je nach Wasserstandshöhe die beobachteten Bewegungsschübe annähernd 
reproduziert.  
Für die Feinkalibrierung standen ereignisbezogene Daten aus den Jahren 1998, 
1999 und 2002 zur Verfügung, die jeweils einen kurzen Zeitraum im 
Zusammenhang mit einem Starkniederschlagsereignis abbilden. 
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2.4 Prognoserechnungen 
Nach der Kalibrierung wurden 6 extreme Niederschlags- und 
Stauhöhenszenarien untersucht. Für die Einwirkung Niederschlag wurden 
folgende maßgebliche Lastfälle unterschieden: 
(1) Einwirkung von 100,9 mm Niederschlag in 72 Stunden (Kostra-Modell, 
[DWD 2002], Jährlichkeit T=0,5; einschließlich einer aus dem 
Abschmelzen einer vorhandenen Schneerücklage resultierenden 
Wassermenge von 50 mm)  
(2)  Einwirkung von 220,5 mm Niederschlag in 72 Stunden (Kostra-Modell, 
[DWD 2002], Jährlichkeit T=0,01; einschließlich einer aus dem 
Abschmelzen einer vorhandenen Schneerücklage resultierenden 
Wassermenge von 100 mm)  
(3)  Einwirkung von 450 mm Niederschlag in 72 Stunden (Maximierter 
Gebietsniederschlag, [DWD 2002])  
Die aus den Niederschlägen resultierenden Beckenpegelanstiege wurden anhand 
überschlägiger Retentionsberechnungen ermittelt, anlagenbezogene Vorgaben 
zur Talsperrensteuerung sind berücksichtigt. 
3 Ergebnisse 
3.1 Bewegungsmechanismus der Rutschung 
Die numerischen Simulationen auf Basis des geologisch-geophysikalischen 
Strukturmodells liefern eine schlüssige Erklärung für den Bewegungs-
mechanismus. Eine sich relativ starr verhaltende Rutschmasse (Mächtigkeit etwa 
20 bis 40 m), bestehend aus Porphyrschutt, bewegt sich auf einer 
geringmächtigen Gleitschicht (Mächtigkeit im Dezimeterbereich bis wenige 
Meter), die wiederum auf einem sehr steifen Untergrund (Goldisthaler Schiefer) 
aufliegt, hangabwärts. Dabei sind zwei konträre Bewegungsmechanismen 
erkennbar: 
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(a) ein Grundkriechen in der Größenordnung von etwa 3 bis 4 mm/Jahr je 
nach Durchfeuchtungsgrad  
sowie darauf aufsetzende  
(b) kurzzeitige Bewegungsschübe bis zu einigen Millimetern nach Stark-
niederschlagereignissen.  
Die Ursache der kurzzeitigen Bewegungsschübe liegt im Anstieg des 
Porenwasserdrucks in der Gleitzone bei gleichzeitiger Reduktion der 
Festigkeitswerte. Dabei werden die durch das Grundkriechen akkumulierten 
Scherspannungen in der Gleitzone abgebaut. Im Gegensatz zum permanent 
wirkenden Bewegungsprozess (Kriechen) mit Aufbau von Scherspannungen 
bewirken die kurzzeitigen Bewegungsschübe (elasto-plastische Festigkeits-
überschreitungen) einen Abbau der Scherspannungen. Insofern haben die 
kurzzeitigen Bewegungsschübe eine positive Wirkung auf die Stabilität des 
Hanges: sie verhindern durch kleine Entspannungsvorgänge eine zu starke 
Akkumulation von Scherspannungen, die möglicherweise zu einer plötzlichen, 
starken und großräumigen Hangbewegung führen könnten.  
Gegenwärtig halten sich beide Prozesse in etwa die Waage: die Beträge der 
kurzzeitigen Bewegungsschübe (bis zu etwa 3 - 4 mm/Jahr) erreichen etwa die 
gleiche Größe, wie das Kriechen in der übrigen Zeit des Jahres.  
3.2 Prognoserechnungen 
In der folgenden Darstellung wird zusammenfassend nur auf drei wesentliche 
Belastungsfälle eingegangen. Die Belastungsfälle „seltenes“ und „extremes“ 
Niederschlagsereignis stellen Prognoserechnungen dar, das bereits beobachtete 
„gewöhnliche Niederschlagsereignis“ dient der Modellkalibrierung. In 
nachstehender Tabelle sind die maßgebenden Belastungsgrößen und 
Ergebniswerte zusammengestellt.  
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Tabelle 2 Modellierungsergebnisse Lastfälle 
Lastfälle gewöhnliches 
Niederschlags-         
ereignis   
seltenes   
Niederschlags-        
ereignis  
extremes 
Niederschlags-        
ereignis  
Einwirkungen (Kostra-Modell,         
DWD T=0,5) 
Halbjährliches      
Ereignis 
(Kostra-Modell,       
DWD T=0,01) 
Hundertjähriges 
Ereignis 
(MGN-Niederschlag) 
größtmögliches    
Ereignis 
Niederschlagsereignis-Kostra       
[mm] in 72h 
50,9 mm              120,5 mm            450 mm              
Wasser aus Schneerücklage      
[mm] in 72h 
50 mm                
(aus Messungen) 
100 mm              
(aus Messungen) 
 
Ausgangsstauhöhe [m ü. NN]       
vor Niederschlagsereignis 
540,70 m ü. NN 542,80 m ü. NN       
(Vollstau) 
542,80 m ü. NN       
(Vollstau) 
Maximale Stauhöhe [m ü. NN]     
nach Niederschlagsereignis 
542,80 m ü. NN         
(Vollstau) 
543,45 m ü. NN       
(BHQ1) 
543,80 m ü. NN **     
(>BHQ2) 
Resultierender mittlerer 
Grundwasseranstieg             
im Hang [m]  
1,3 1,65 2,2 
Modellierte Verschiebung [mm] 
im Zeitfenster 53 d 
   
Mittlerer Verschiebungsbetrag 
Oberfläche [mm]  
6 13 16 
Maximaler Verschiebungsbetrag 
Oberfläche [mm] 
10 25 >>25 
Virtuelles Extensometer Stollen II 1,0 3,5 4,4* 
Gemessene Verschiebung [mm]   
im Zeitfenster 53 d 
   
Gemessene Verschiebung          
Messpunkt Stollen II 
1,6 3,7 Messwerte liegen      
nicht vor 
Hangverhalten/ Hangstabilität Kein Versagen Kein Versagen Einsetzende 
Instabilitäten 
Die prognostizierten Verschiebungsbeträge beziehen sich auf im räumlichen 
Modell festgelegte, für alle Belastungsfälle gleiche, virtuelle Messpunkte und 
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geben die Verschiebungen in einem definierten Ereignis-Zeitfenster von 53 
Tagen (10 Tage vor Niederschlagsereignis, 3 Tage Niederschlag, 10 Tage 
Wasserabfluss, 30 Tage nach Wasserabfluss) wieder.  
Die für den Lastfall „Extremes Niederschlagsereignis“ in Tabelle 2 angegebene 
maximale Stauhöhe** von 543,80 m ü. NN wurde aus überschlägigen 
Retentionsberechungen ermittelt. Für die Modellrechnungen wurde die Stauhöhe 
daher auf 544,79 m ü. NN festgelegt (=Auslastung Freibord ohne 
Sicherheitszuschlag, =0,64 m unter Kronenstau). Das virtuelle Extensometer 
Stollen II wurde lagemäßig so definiert, dass vergleichende Betrachtungen mit 
vorhandenen Messpunkten möglich sind.  
Der Fall „seltenes Niederschlagsereignis“ belastet den Rutschhang mit einem 
hundertjährigen Niederschlagsereignis. Dadurch wird ein Bewegungsschub 
initiiert, der die Rutschmasse maximal bis zu etwa 25 mm talwärts abgleiten 
lässt. Das in Nähe des Stollens II positionierte virtuelle Extensometer zeigt eine 
Längenänderung von etwa 3,5 mm an. Abbildung 5 zeigt die Verschiebungs-
vektoren eines virtuellen  Beobachtungsrasters für dieses Ereignis.  
         
 
        Abbildung 5: Hangabwärts gerichtete Verschiebungen [m, weiße Flächen = Beträge >     
                                25mm]und skalierte 3D-Verschiebungsvektoren für ausgesuchte   
                                Beobachtungspunkte 
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Neben der vorrangig hangabwärts gerichteten Bewegung sind morphologisch 
bedingte seitliche Bewegungskomponenten ersichtlich. Deutlich erkennbar ist 
außerdem, dass die Verschiebungsbeträge hangabwärts generell stark zunehmen. 
Nach Beendigung des Starkniederschlagereignisses stellt sich wieder die 
Grundkriechrate ein, Instabilität bzw. Versagen sind nicht zu verzeichnen.   
Im Fall „extremes Niederschlagsereignis“ wird der Rutschhang mit einem 
maximierten Gebietsniederschlag (MGN) von 450 mm in 72h belastet. Die 
Berechnungen zeigen, dass durch das Starkniederschlagereignis ein 
Bewegungsschub ausgelöst wird, der die Rutschmasse mit zunehmender 
Dynamik talwärts abgleiten. Das in Nähe des Stollens 2 positionierte virtuelle 
Extensometer zeigt eine unmittelbare Längenänderung von etwa 4,4 mm an, die 
jedoch bei fortlaufender Berechung progressiv zunimmt.  
 
     Abbildung 6: Hangabwärts gerichtete Verschiebungen [m, weiße Flächen = Beträge > 35  
     [mm] und skalierte 3D-Verschiebungsvektoren für ausgesuchte     
     Beobachtungspunkte 
Nach Beendigung des Starkniederschlagereignisses scheint sich zwar zuerst 
wieder die Grundkriechrate einzustellen, jedoch steigen mehrere Tage später die 
Verschiebungen überproportional an, die Scherdeformationen bzw. 
Scherspannungen in der Gleitzone fluktuieren, einige Bereiche der Gleitzone 
bleiben im plastischen Zustand. Dies sind deutliche Indikatoren dafür, dass das 
Grenzgleichgewicht in etwa erreicht ist, das heißt, dass unter diesen Umständen 
mit Instabilität bzw. Versagen gerechnet werden muss.  
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Eine zeitliche Weiterführung der Rechnungen ohne zusätzlichen Niederschlag 
führt zu keiner Beruhigung, sondern belegt, das Instabilität und zumindest 
teilweises Versagen des Hanges eintritt. In diesem Fall begrenzt die im Ergebnis 
der Schwallwellenuntersuchung realisierte Vorschüttung die Wellenentstehung. 
Standsicherheitsgefährdende Momente für das Absperrbauwerk ergeben sich 
daher nicht. 
Das sich nur langsam ankündigende Eintreten von Instabilität belegt, dass sich 
das System in einem labilen Gleichgewicht befindet und damit zum Beispiel 
eine nur geringfügige Erhöhung der Festigkeitswerte oder Reduktion der 
Niederschläge zur Stabilität des Hanges, allerdings mit geringfügiger Sicherheit, 
führen.  
Abbildung 6 zeigt die Vektoren der Gesamtverschiebungen eines virtuellen  
Beobachtungsrasters. Neben der vorrangig hangabwärts gerichteten Bewegung 
sind auch hier morphologisch bedingte seitliche Bewegungskomponenten 
ersichtlich. Deutlich erkennbar ist außerdem, dass die Verschiebungsbeträge 
hangabwärts generell stark zunehmen. 
Zusammenfassend lassen sich aus den Untersuchungen folgende Schlüsse 
ziehen: 
1. Die für die Erstellung des Strukturmodells im Vorfeld durchgeführten 
geophysikalischen Messungen zeigen eindeutig, dass sich die 
Rutschungsbasis nicht als eine durchgehende Gleitfläche darstellt. 
Hangparallel verlaufende Rippen festen Gesteins bilden zahlreiche kleine 
Widerlager. Die daraus resultierende Rauigkeit der Rutschungsbasis erklärt 
die sehr geringe Bewegungsgeschwindigkeit der Rutschmassen. 
2. Der Hang befindet sich in einem „gesunden“ stabilen geomechanischen 
Gleichgewicht, d.h. die durch Kriechbewegungen akkumulierten Scher-
spannungen werden durch kurzfristige äquivalente Gleitbewegungen in der 
Gleitzone abgebaut. Dies passiert bevorzugt im Frühjahr, wenn starke 
Niederschläge und das Abschmelzen der Schneedecke zusammenfallen.  
3. Das Stauspiegelregime hat nur geringen Einfluss auf die Bewegung des 
Hanges und kann nicht als Auslöser der kurzzeitigen Bewegungsschübe 
angesehen werden. 
4. Die Berechnungsergebnisse ermöglichen die Optimierung der Hang-
überwachung, da sich Orte mit besonders starken Bewegungsindikatoren 
ermitteln lassen.  
5. Ergänzende  Langzeitberechnungen, gestützt durch die 
Kurzzeitbetrachtungen,  haben gezeigt, dass bei Unterstellung der 
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Fortsetzung der in den letzten Jahren beobachteten mittleren jährlichen 
Kriechraten mit keinem Böschungsbruch zu rechnen ist (keine Gefährdung 
der Standsicherheit des Stauraumhanges   Gabel). 
6. Sowohl die Kalibrierungsrechnungen (Kostra-Modell T=0,5, als auch die 
Lastfallkombinationen zum Kostra-Modell T=0,01 haben gezeigt, dass die 
Standsicherheit des Hanges Gabel nicht gefährdet ist, wenngleich die 
Bewegungsmagnituden deutlich ansteigen. Erst die Annahme extremster 
Niederschläge führt zu einer Situation, die in den beginnenden 
Übergangsbereich von Stabilität zu Instabilität des Hanges führt.   
Obwohl das Modell eine auch international bis dato wohl einzigartige Auflösung 
hat, die sehr umfangreichen Untersuchungen in soliden Modellparametern ihren 
Niederschlag gefunden haben und wohl alle relevanten Prozesse berücksichtigt 
sind, muss die Flut von Ergebnissen mit kritischem geotechnischen 
Sachverstand interpretiert werden. Die Komplexität des natürlichen Prozesses 
und die trotz der extrem guten Datenlage immer noch im Detail partiell 
eingeschränkten bzw. unsicheren Kenntnisse (z.B. bezüglich der hydraulischen 
Verhältnisse im Hang oder der kleinräumigen Inhomogenitäten im Untergrund) 
führen dazu, dass prognostizierte Bewegungsgrößen sehr wohl von der Tendenz, 
Bewegungsrichtung und der Größenordnung her als belastbar angesehen werden 
können, die Genauigkeit im Sinne der detaillierten Raum-Zeit-Abhängigkeit 
aber begrenzt bleibt.  
Die im Rahmen des Forschungsprojektes erarbeitete Methodik ist direkt 
übertragbar auf alle Festgesteins-‚Kriechhänge’ mit quasi- ‚kontinuums-
mechanischem’ Charakter und mit Modifikationen auch auf bodenmechanische 
Hänge und Böschungen bzw. geklüftete Felshänge. Aus den Ergebnissen lässt 
sich für den weiteren Anlagenbetrieb und die Bewirtschaftung der Talsperre 
Schönbrunn Folgendes ableiten: 
1. Bei der anstehenden Aktualisierung des hydrologischen Gutachtens und 
der daraus resultierenden Anpassung  von Tragsicherheits- und Über-
flutungsnachweisen ist ein Bemessungsfall „Maximierter Gebiets-
niederschlag (MGN) zu berücksichtigen. 
2. Die in der Betriebsvorschrift verankerten Vorgaben hinsichtlich 
einzuhaltender An- und Abstaugeschwindigkeiten können aufgehoben 
werden. 
3. Die messtechnischen Überwachungsprogramme sind hinsichtlich 
Messumfang und Messungsturnus zu überarbeiten. 
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Die im Rahmen des Forschungsprojektes durchgeführten Untersuchungen gehen 
weit über die in der neuen DIN 19700 Stauanlagen - Teil 11 Talsperren 
geforderten Nachweise zur Standsicherheit von Böschungen und 
Stauraumhängen hinaus. 
Da aber schon heute Starkniederschläge für eine Vielzahl von Rutschungen 
unmittelbar oder mittelbar verantwortlich gemacht werden können, muss man 
sich zukünftig auch der Frage stellen, wie sich die in Folge anthropogener 
Klimaveränderungen vermehrt auftretenden  Starkniederschlagsereignisse auf 
derzeitig stabile Stauraumhänge auswirken werden. 
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Hochwasserrisiken im Osterzgebirge –  
eine historische Retrospektive. 
Flood Risks in the Eastern Erzgebirge Mountains – 
a historical Survey. 
Petra Walther, Reinhard Pohl 
 
Mit Hilfe von historischen Hochwasserereignissen ist es möglich, die der Hoch-
wasserstatistik zugrunde liegenden Reihen zu ergänzen. Dabei ist es erforderlich, 
die historischen Wasserstandsangaben kritisch zu überprüfen und unter Berück-
sichtigung der historischen Abflussverhältnisse in Durchflussscheitelwerte umzu-
rechnen. Im vorliegenden Beitrag wird ein Überblick über  in der Vergangenheit 
abgelaufene Hochwasser im Osterzgebirge gegeben. 
Stichworte: Historische Hochwasser, Keywords:  Historical Floods  
1 Einführung  
Es ist eine der Hauptaufgaben der Wasserwirtschaft, einen Ausgleich zwischen 
dem Überfluss und dem Mangel an Wasser zu schaffen. Beide Extreme können 
räumlich und zeitlich variieren und haben in der Geschichte immer wieder Ein-
schnitte in das Leben der Menschen oder gar eine Bedrohung ihrer Existenz be-
deutet. Dennoch zog es die Menschen immer wieder an die Flüsse, vor allem, 
wenn die Wiederholungszeitspannen der Ereignisse länger als eine Generation 
waren und die Erinnerung oder Überlieferung des letzten Extremereignisses ver-
blasst waren. Am Fluss fanden und finden die Menschen fruchtbares Ackerland, 
die Flächen sind leicht zu besiedeln, Flüsse dienen selbst als Verkehrswege und 
in den Tälern bieten sich gute Trassierungsmöglichkeiten für Straßen und Bah-
nen. Nicht zuletzt sind Flüsse auch Energielieferanten, die schon sehr früh für 
Wassermühlen und später für Wasserkraftwerke genutzt wurden. 
Trotz umfangreicher  Hochwasserschutzmaßnahmen  in der Vergangenheit müs-
sen wir erkennen, dass es extreme Ereignisse gibt, für die ein zuverlässiger 
Schutz nicht oder nicht mit vertretbaren Mitteln möglich ist. Ein Beispiel dafür 
ist das Hochwasser vom August 2002 in den Einzugsgebieten der Donau, der 
Moldau und der Elbe.  
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Über vergangene Hochwasserereignisse der linkselbischen sächsischen Flüsse 
von der Gottleuba bis zur Triebisch  (Abb. 1)  soll nachfolgend ein Überblick 
gegeben werden.  
 
Abbildung 1: Untersuchungsgebiet 
2 Quellen zum Hochwassergeschehen 
Vielfach sind die Hochwasserereignisse in alten Chroniken nur verbal oder an 
Hand ihrer Schäden beschrieben worden. Wenn Wasserstandsangaben in den 
alten Berichten enthalten sind, ist es zuweilen schwer, diese in das heutige Hö-
henbezugssystem einzuordnen. 
Wesentlich genauere Angaben sind seit der Markierung der Höchstwasserstände 
an Pegeln oder erhalten gebliebenen Gebäuden möglich. Eine der ältesten in 
Sachsen bekannten Wasserstandsmarkierungen befand sich in Meißen, gegen-
über dem alten Franziskanerkloster an einem Eckhaus an der Elbgasse und be-
zog sich auf das Elbehochwasser vom 6. bis 15. August 1501. Auf der Steintafel 
war zu lesen: „DIE ELBE WAR/SO GROS. DAS/ SIE SICH BIS/ HIER ERGOS/ IM IARE 
15.0.1.“ Das Wasser soll damals 12 Ellen und 10 Zoll über dem mittleren Elb-
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wasserstand gestanden haben.1 Die Wasserstandsangaben befinden sich jetzt an 
einer Säule in der ehemaligen Franziskanerkirche, dem jetzigen Stadtmuseum 
(Abb. 2). Bei der Benutzung von Hochwassermarkierungen für die Rekonstruk-
tion der Abflussverhältnisse muss im Einzelfall geprüft werden, ob sich die Mar-
ken noch an ihrem ursprünglichen Anbringungsort befinden und in welcher 
Weise sich das Gerinne seit dem Ereignis an der Markierungsstelle und (im 
Strömen) nach Unterwasser hin verändert hat.   
      
Abbildung 2: Elbwasserstände in der ehemaligen Franziskanerkirche Mei-
ßen (links) und am Wasserpalais des Schlosses Pillnitz 
(rechts) (Fotos: Pohl) 
 
In der zweiten Hälfte des 18. Jahrhunderts begann in Sachsen die systematische 
Wasserstandsmessung (Pötzsch 1784) mit der Errichtung der Elbepegel an der 
Strombrücke in Meißen (1774) und Dresden (1775). Zuvor hatte es schon ein 
„Wasserhöhenmaß“ an der Schlossgartenmauer in Übigau gegeben. An der Elb-
treppe des Schlosses Pillnitz waren die Höchstwasserstände schon seit 1736 
markiert worden. Nach und nach wurden die systematischen Messungen, Mar-
kierungen und Aufzeichnungen auch auf die hier besprochenen Nebenflüsse der 
Elbe ausgeweitet. 
Insgesamt stellt sich die Quellenlage zum Hochwassergeschehen recht heterogen 
dar. Außerdem ist die Frage nach der Zuverlässigkeit der einzelnen Quellen zu 
stellen, da die Chronisten sich teilweise von ihren subjektiven Eindrücken des 
Geschehens leiten ließen und eher selten über technisch-naturwissenschaftlichen 
                                          
1 1 Elle = 40,3 ... 120 cm 
Leipziger Elle = 56,65... 7,15 cm; Dresdner Elle = 57,52 cm; Sächs. Elle = 2 sächs. Fuß = 56,638 cm (seit 1858) 
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Sachverstand verfügten. Dies wird vor allem auch bei frühen bildlichen 
Hochwasserdarstellungen deutlich. Nachfolgend wird versucht, eine Übersicht 
über verfügbare Quellen zu geben (Abb.3).  
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Abbildung 3: Quellen für Historische Hochwasser (vgl. Deutsch u. Pörtge 2002) 
3 Einzeldarstellungen der Hochwässer des Osterzgebirges 
3.1 Gottleuba, Bahra, Mordgrundbach, Buschbach 
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Abbildung 4: Hochwasserganglinien der Gottleuba  
Die Hochwasser 1957 und 1958 beeinflussten die Entscheidung zugunsten des 
Baus der Talsperre Gottleuba und verschiedener Rückhaltebecken im Osterzge-
birge. 
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Datum Beschreibung, Schäden, Niederschlag, Wasserstand, Durchfluss, Geschiebe, Quelle, 
Schrifttum 
13.12.1480 Hochwasser der Gottleuba. (Marx 1966) 
1533 Hochwasser im Gottleubagebiet. (Wassersnot 1897) 
15.11.1552 Hochwasser in der Gottleuba und Biela, ca. 100 Tote in Königstein. (Petermanns Pir-
nische Chronik, 1729, S. 223) 
21.7.1560 Hochwasser der Gottleuba. Im Erzgebirge Häuser, Getreide und Holz weggespült. In 
Pirna Gärten verwüstet. (Marx 1966) 
1569 Hochwasser der Gottleuba. (Marx 1966) 
13.8.1573 Unwetter im Gebiet um Pirna. Mehrere Todesopfer. Mühlen wurden weggerissen. 
(Pötzsch 1784) 
1670 Starke Überschwemmung mit Schäden . (Marx 1966) 
2.8.1703 Hochwasser der Gottleuba. ( Pohl 1962) 
11.7.1750 Hochwasserschäden durch die Bahra und die Gottleuba. (Marx 1966) 
25.6.1824 Hochwasser im Gottleubagebiet nach mehrtägigem Regen. In Pirna Straßen aufgeris-
sen. (Wassersnot 1897) 
13.8.1837 Hochwasser im Bielatal und teilweise im Gottleubatal. (Pohl 1962) 
1867, 1880 Hochwasserschäden durch die Bahra in Markersbach. (Marx 1966) 
30.- 31.7. 1897 Hochwasser im Erzgebirge, in Nieder- und Oberösterreich, Böhmen und Schlesien 
(Starkniederschläge in Folge einer Vb-Wetterlage). Niederschläge in Kammlagen des 
Erzgebirges bis zu 140 mm (Altenberg 126,2 mm; Markersbach 110,3 mm) in 24 h am 
29./30.7.. Starke Seitenerosion. QDohna ≈ 200 m³/s. In Pirna gesamte Innenstadt unter 
Wasser. Zahlreiche Gebäude zerstört, Bahnverbindung Pirna-Bodenbach durch den 
Einsturz einer Brücke unterbrochen. Strömung in der Stadt sehr stark. Trinkwasser-
versorgung unterbrochen. Schäden 1 Million Goldmark. (Chemnitzer Tageblatt v. 
1.8.1897, Fügner 1995, Hochwasserschutz in Sachsen 2002, Denkschrift 1928, Wolff 
1897, Pohl1962) 
8.-9.7. 1927 Extreme Niederschläge (Vb-Wetterlage) , Verklausungsbrüche,  Telegraphen- und 
Telefonleitungen zerstört. Warndienst eine halbe Stunde vor dem Scheiteldurchgang 
der Welle unterbrochen. 150 Todesopfer, davon 120 im Gottleubatal . In wenigen 
Stunden mehr als 200 Liter Regen pro m² (200 mm). Max. Niederschlagsintensität: 
100 mm/25 min. Auf einer Fläche von 44 km² sind insgesamt 8,6 Mio m³ Wasservo-
lumen niedergegangen, davon 3,6 Mio m³ im Quellgebiet der Gottleuba. (Fügner 
1995,  Pohl 1962,  Hochwasserschutz in Sachsen 2002,  Fickert 1934,  Denkschrift 
1928,  Marx 1966) 
13.5.1948 Hochwasser im Gebiet der Gottleuba, Müglitz und Bahra. (Pohl 1962) 
10.7.1954 Hochwasser der linkselbischen Flüsse, geringere Intensität als 1927.  QPirna = 53,4 
m³/s. (Böer u.a. 1959) 
22.-23.7.1957 Überlagerung der Hochwasserwellen von Gottleuba, Bahra und Seide-
witz/Zehistabach führte zur bis dahin größten Überflutung des Stadtgebietes von Pirna 
durch die Erzgebirgsflüsse, obwohl der Abfluss in der oberen Gottleuba bis zur Bah-
ramündung unter dem von 1927 lag. Rückstau durch Eisenbahndamm in Pirna. Sach-
schäden im Gottleubagebiet  auf 67 Mio M geschätzt. In 24 Stunden mehr als 150 mm 
Niederschlag auf ein ca. 5 km² großes Gebiet, max. Intensität mit 0,6 mm/min. (Pohl 
1962,  Fügner 1995, Hochwasserschutz in Sachsen 2002) 
5.-6.7.1958 Hochwasser, geschätzter Schaden: 36 .... 50 Mio M. (Pohl 1962) 
388 Hochwasserrisiken im Osterzgebirge – eine historische Retrospektive.                           
Petra Walther, Reinhard Pohl 
 
3.2 Seidewitz, Zehista, Bahre 
Datum Beschreibung, Schäden, Niederschlag, Wasserstand, Durchfluss, Geschiebe, Quelle, 
Schrifttum 
1533 Hochwasser in der Seidewitz. In Liebstadt Häuser zerstört. (Marx 1966) 
28.5.1617 Hochwasser der Seidewitz und der Biela. Große Schäden. (Marx 1966) 
2.8.1703 Hochwasser der Seidewitz. (Pohl 1962) 
1804 Hochwasserschäden durch die Bahra und die Seidewitz (möglicherweise handelt es 
sich aber um die Bahre). (Marx 1966) 
1858 Hochwasser der Seidewitz. (Schwenke 2003) 
31.7.1860 Erneutes Seidewitzhochwasser. Fast alle Stege und Uferbefestigungen wurden weg-
gerissen. Unterhalb des Schützenhauses Liebstadt Wasserstand eine Elle. Auf den 
Wiesen 300 Fuhren Steine (Geschiebe) abgelagert. (Schwenke 2003) 
1865, 1887 Hochwasser in Liebstadt mit geringen Schäden. (Schwenke 2003) 
30.-31.7. 1897 Umfangreiche Hochwasserschäden. Brücken zerstört. Zugang durch das Tal nach 
Liebstadt nicht möglich. Militäreinsatz zur Rettung und Schadensbeseitigung (100 
Mann kamen über die Berge aus Dresden nach Liebstadt). (Wolff 1897, Schwenke 
2003) 
8.-9.7.1927 Hochwasserschäden in Liebstadt und in den Tälern. Anstiegszeit: 45 min. 
7.7.1939 Hochwasser im Seidewitztal. Gebäude zerstört. (Pirnaischer Anzeiger  8./9.7. 1939) 
22.-23.7. 1957 Hochwasser. Mühlenwehr in der Niederstadt von Liebstadt blockiert, so dass die Pir-
naer Straße und anliegende Gebäude unter Wasser standen. 1 Uhr nachts knietiefer 
schießender Abfluss in der Oberstadt von Liebstadt. (Schwenke 2003) 
5.-6.7.1958 Hochwasser der Seidewitz. Böschungsrutschungen unterbrachen die Straßenverb. 
nach Pirna. Geschiebeablagerungen. (Schwenke 2003) 
3.3 Müglitz, Weiße Müglitz, Rotes Wasser (=Rote Müglitz), Briesnitz 
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Abbildung 5: Hochwasserganglinien der Müglitz 
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Datum Beschreibung, Schäden, Niederschlag, Wasserstand, Durchfluss, Geschiebe, Quelle, 
Schrifttum 
15.11.1552 Starkniederschläge mit Hochwasser im Müglitzgebiet . (Marschner 1927) 
1618 Hochwasser der Müglitz und des Roten Wassers. Große Schäden, Bruch des Kunst-
teiches bei Altenberg/Geising. (Marx 1966) 
25.5.1679 Hochwasser nach Starkniederschlägen im Gebiet um Altenberg. Verluste von Men-
schen, Vieh und Schäden an Gebäuden. (Marx 1966) 
1609, 1694 Hochwasser der Müglitz. (Unsere Heimatstadt Glashütte 1939) 
25.5.1697 Wolkenbruch bei Lauenstein. Große Hochwasserschäden. (Marx 1966) 
1701 Hochwasser der Müglitz. (CDC 9.4.03) 
2.5.1709 Steinerne Brücke an der Mühle bei Lauenstein vom Hochwasser zerstört. (Marx 1966) 
2.8.1703 Hochwasser zerstört alle Brücken und überschwemmt Heidenau, Mügeln und Zschie-
ren. (Marx 1966) 
6.7.1715 Große steinerne Brücke zerstört. (Marx 1966) 
12.2.1723 Hochwasser der Müglitz. Hölzerne Brücke bei Lauenstein vom Hochwasser zerstört. 
(Marx 1966) 
1.1.1724 Hochwasser der Müglitz. (Marx 1966) 
9.5.1726 Hochwasser der Müglitz, Holzbrücke bei Lauenstein zerstört.  (Unsere Heimatstadt 
Glashütte 1939) 
1825, 27, 51 Hochwasser der Müglitz. (Unsere Heimatstadt Glashütte 1939) 
29./30.7.1897 Hochwasser der Müglitz und zahlreicher Flüsse in Sachsen, Weesenstein verwüstet, 
5 Häuser zerstört. Müglitztalbahn zerstört. Tagesniederschlag bei Lauenstein: 176 
mm, QDohna≈ 200 m³/s, QGlashütte≈ 150 m³/s. (Denkschrift 1928, Chemnitzer Tageblatt 
v. 4.8.1897) 
8.-9.7.1927 Wolkenbruchartige Niederschläge in weiten Teilen Sachsens (Vb-Wetterlage). Hoch-
wasser der Müglitz. 34 Tote im Gebiet um Lauenstein. Sachschäden: 110 Brücken 
total zerstört, 160 beschädigt, 20 km Eisenbahnstrecke zerstört, 6 Bahnbrücken zer-
stört, 60 km Fernsprechleitungen, 38 Wohngebäude, 150 weitere Gebäude zerstört.  
Schaden 70 Mio RM, davon 6 Mio an Flüssen. QDohna≈ 330 m³/s. Tagesniederschlag 
bei Lauenstein: 164 mm, Intensität bis zu 4,5 mm/min. (Denkschrift 1928, Fickert 
1934,  Jahrhundertflut im Weißeritzkreis 2002,  Hochwasserschutz in Sachsen 2002) 
September 
1934 
Schwere Niederschläge im Luchberggebiet. Hochwasserwelle der Briesnitz verursacht 
Zerstörungen in Glashütte. (Bornschein, Aigner, Pohl 2002) 
13.5.1948 Hochwasser im Gebiet der Müglitz, Gottleuba und Bahra . 
HWDohna > 2,20 m (AE = 198 km²).  (Pohl 1962) 
10.7.1954 Hochwasser der Müglitz. Hochwasser der linkselbischen Flüsse durch Starknieder-
schläge in ganz Sachsen. Intensität geringer als 1927. QDohna≈ 140 m³/s. HqDohna≈  
718 l/skm².  (Böer u.a. 1959) 
22.- 23. 7.1957 Hochwasser der Müglitz Vb-Wetterlage. Tagesniederschlag: 140 mm, max. Intensität: 
40 mm/h. QDohna≈ 147 m³/s. (Fügner 1995) 
5.- 6. 7. 1958 Hochwasser der Müglitz. QDohna≈ 163 m³/s. (Hochwasserschutz in Sa. 2002) 
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Abbildung 6: Abbildung 1: Bahnhof Lauenstein nach dem Hochwasser 1927 
3.4 Weißeritz (Rote, Wilde und Vereinigte Weißeritz) 
Der Namensursprung der Weißeritz ist wahrscheinlich slawisch: Buistritzi, 
Bistritze = die Schnelle, Wilde, Reißende (Jahrhundertflut im Weißeritzkreis 
2002). Früher durchfloss die Weißeritz die Wilsdruffer Vorstadt. Seit dem 16. 
Jahrhundert ist sie als Weißeritzmühlgraben kanalisiert, an dem sich die Produk-
tionsstätten des alten Dresdens befanden (u.a. Spiegelschleife, Pulvermühle, Ka-
nonenbohrwerk - Löffler 1956). In den Jahren 1891 bis 1893 wurde für die Wei-
ßeritz ein neues Flussbett ausgehoben, um in Innenstadtnähe Bauland zu gewin-
nen (Köckeritz 1993). 
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Abbildung 7: Jährlich größte Scheiteldurchflüsse an der Weißeritz und den 
Flüssen benachbarter Einzugsgebiete (hydrologisches Jahr) 
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Datum Beschreibung, Schäden, Niederschlag, Wasserstand, Durchfluss, Geschiebe, Quelle, 
Schrifttum 
962 „... es verursachte ein lang anhaltender mächtiger Schneefall, dem am 11. November 
plötzliches Tauwetter folgte, eine furchtbare Flut in allen Bächen und Flüssen...“ 
(Jahrhundertflut im Weißeritzkreis 2002) 
Juni 1445 Hochwasser,  Großer Sachschaden in Dippoldiswalde im „Fischersdorf“ und in der 
„Viehweydergemeinde“. (Pötzsch 1784, Knebel 1918) 
27.6.1498 Hochwasser an der Weißeritz in Dippoldiswalde und in Dresden am Abend des Sie-
benschläfertages. (Pötzsch 1784, Knebel 1918) 
1530 Hochwasser der Weißeritz in der ersten Fastnachtswoche. (Pötzsch 1784) 
20.5.1538 Eintägiges Hochwasser mit sehr schnellem Anstieg. (Pötzsch 1784) 
1543 Hochwasser der Wilden Weißeritz. Schäden in Tharandt. (Marx 1966) 
25.5.1559 Hochwasser im Gebiet um Altenberg. Schäden an Mühlen und anderen Gebäuden. 
(Marx 1966) 
21.1.1582 Hochwasser in Dippoldiswalde, Dresden: Das Wasser drang vor dem Wilsdruffer Tore 
in die Fenster der dortigen Häuser Die meisten Holzbrücken zerstört, zahlreiche Höfe 
nicht erreichbar. (Pötzsch 1784,  Knebel 1918) 
Juli 1593 Große Weißeritzflut mit mindestens einem Todesopfer. (Knebel 1918) 
Winter 1595 „...schröckliche, hochschedliche Eysfart und Gewitter“. Mehrere Brücken in Dresden 
(über die Weißeritz) zerstört.  (Pötzsch 1786) 
13.8.1598 Weißeritzhochwasser in Dippoldiswalde und in Dresden. Wilsdruffer Vorstadt unter 
Wasser. (Pötzsch 1784,  Knebel 1918) 
14.1.1599 Hochwasser in Dippoldiswalde. Das Fischersdorf (Dresden) unter Wasser gesetzt. 
(Pötzsch 1784,  Knebel 1918) 
22.3.1607 Weißeritzhochwasser setzte die Viehweide unter Wasser. (Marx 1966) 
1611 Hochwasser der Roten Weißeritz zerstört viele Wehre.  (Knebel 1918) 
28.5.1617 Weißeritzhochwasser. Zahlreiche Mühlen beschädigt. (Knebel 1918) 
März 1625 Weißeritzhochwasser nach achttägigen Regenfällen. (Pötsch 1784) 
1629 Extremes Hochwasser. Die Vorstadt von Dippoldiswalde stand unter Wasser. Mindes-
tens 2 Todesopfer. (Knebel 1918) 
3.1.1651 Weißeritzhochwasser nach starken Schneefällen und plötzlichem Tauwetter mit Eis-
aufbruch und Regen. Verstärkt durch Eisstau an der Mündung in die Elbe wurden die 
Wilsdruffer Vorstadt in Dresden, Bereiche des Churfürstlichen Gartens sowie das 
Fischer(s)dorf und die Viehweide 4 Tage lang „ziemlich hoch unter Wasser“ gesetzt. 
Drei Tage lang Hochwasser in Dippoldiswalde. (Pötsch 1784) 
3.-4.2.1655 Hochwasser durch Tauwetter und Regen. (Pötzsch 1784) 
25.5.1679 Wolkenbruch bei Altenberg führte zu Hochwasser in der Roten Weißeritz mit großen 
Schäden an Menschen, Vieh und Gebäuden in Dippoldiswalde und Schmiedeberg.  
(Marx 1966, Knebel 1918) 
7.7.1692 Wolkenbruch bei Hermsdorf. Hochwasserschäden . (Marx 1966) 
2.12.1696 Eisstau der Weißeritz an der Churfürstlichen Untermühle in Dresden. Das Erdge-
schoss der Häuser der Wilsdruffer Vorstadt Dresdens eingestaut, so dass die Men-
schen aus den oberen Etagen mit Kähnen evakuiert werden mussten. (Pötzsch 1784) 
5.1.1697 Hochwasser der Weißeritz. (Marx 1966) 
15.1., 9.7., 
1.-3.8. 1700 
Hochwasser der Roten Weißeritz. Große Schäden in den Pochwerken und Erzwä-
schen, starke Geschiebeablagerungen. (Knebel 1918) 
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1.8.1701 Hochwasser reißt in Schmiedeberg 5 Wohnhäuser und eine Pochmühle weg. (Marx 
1966) 
3.8.1703 Hochwasser der Weißeritz zerstört Brücken. (Marx 1966) 
10.5.1706 Wolkenbruch hinter dem Churfürstlichen Kammergut „Korbitz“ bei Dresden. (Pötzsch 
1784) 
1709, 1711 Hochwasser der Roten Weißeritz mit vielen Schäden. (Knebel 1918) 
30.6.1713 Hochwasser der Roten Weißeritz nach einem Wolkenbruch. Es entstanden „mannstie-
fe Löcher, Zerreißungen der Wehre, Durchbrechung von Dämmen, Unterspülung der 
Straßen und Mühlgebäude“ . (Knebel 1918) 
1724 Hochwasser der Roten Weißeritz. Fürstenweg beschädigt . (Knebel 1918) 
1729 Hochwasser der Weißeritz. Großer Schaden. (Marx 1966) 
5.-6.7.1732 Hochwasser der Roten Weißeritz. (Knebel 1918) 
20.12.1740 Hochwasser der Weißeritz . (Marx 1966) 
5.2.1746 Hochwasser der Roten Weißeritz mit Eisgang. Viele Brücken beschädigt oder zerstört. 
(Knebel 1918) 
1750, 1753 Hochwasser der Roten Weißeritz. (Knebel 1918) 
5.12.1767 Hochwasser der Roten Weißeritz, starker Geschiebetrieb. (Knebel 1918) 
4.4.1770 Hochwasser der Roten Weißeritz. Zerstörung der Mühlen und Pochwerke in Ulbern-
dorf und Dippoldiswalde. (Knebel 1918) 
17.3.1771 Zahlreiche Brücken an der Roten Weißeritz beschädigt. (Knebel 1918) 
22.2.1799 Tauwetter und Regen. Schäden im Plaunschen Grund und in Dresden. Spechtritz-
mühle im Rabenauer Grund und die Röthenbacher an der Wilden Weißeritz weggeris-
sen. (Pötzsch 1800, Deutsch 1999) 
1804 Gesamtes Tal der Roten Weißeritz überschwemmt.  „Das trübe Wasser floss in Dip-
poldiswalde durch das Zahn’sche und das Nikolaivorwerk, hinter dem Gottesacker 
durch die Vorstadt, Keller und Erdgeschosse füllend“ (Knebel 1918) 
30.- 31.7. 1897 Die Weißeritz verließ in Löbtau ihr 1891/93 zugewiesenes neues Bett, mündete an der 
Marienbrücke/ Weißeritzstraße in die Elbe und setzte die Friedrichstadt und die Wils-
druffer Vorstadt unter Wasser. - In Tharandt alle Brücken zerstört. Im Rabenauer 
Grund 15 Bahnbrücken zerstört. In Deuben, Döhlen und Potschappel (heute Freital) 
zahlreiche Wohngebäude eingestürzt. 19 Todesopfer und hunderte Obdachlose. In 
Dresden stürzten die Brücken an der Würzburger Straße und an der Bienertstraße 
ein. Die alte Steinbrücke direkt an der Bienertmühle hielt den Fluten damals stand. Ein 
Flügel des im Bau befindlichen Löbtauer Rathauses durch Bruch der angrenzenden 
Ufermauer zerstört. Dammbruch am Weißeritzmühlgraben in Dresden und Überflu-
tung der Bahngleise. (Jahrhundertflut im Weißeritzkreis 2002, Köckeritz 1993, Chem-
nitzer Tageblatt v. 1.8.1897 , 3.8.1897 und 4.8.1897,  Hochwasserschutz in Sachsen 
2002) 
Juli 1918 Hochwasser in der Wilden Weißeritz . (Marx 1966) 
8.-9.7.1927 Hochwasser in der Weißeritz. Durch Retention in der Talsperre Malter Schäden gerin-
ger als bei früheren Ereignissen. Q ≈ 350 m³/s. (Jahrhundertflut im Weißeritzkreis 
2002) 
Mai 1941 Hochwasser der  Weißeritz, Q ≈ 66,1 m³/s  (BCE 2003) 
Febr. 1946 Hochwasser der  Weißeritz, Q ≈ 58,1 m³/s  (BCE 2003) 
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9.7.1954 Weißeritz verließ erneut in Löbtau ihr 1891/93 zugewiesenes Bett. Sie mündete an 
der Marienbrücke/ Weißeritzstraße in die Elbe und überschwemmte die Friedrichstadt 
und Wilsdruffer Vorstadt.  
QDD-Dölzschen ≈ 108 m³/s, Hq = 292 l/skm²,  Geschiebeablagerung vor Mündung in Elbe. 
(Böer u.a. 1959, Hochwasserschutz in Sachsen 2002, Köckeritz 1993) 
23.7.1957 Hochwasser in der Weißeritz, Q ≈ 47,9 m³/s.  (BCE 2003) 
5.-6.7. 1958 Erneutes Hochwasser der Weißeritz, Q ≈ 230 m³/s.  (Jahrhundertflut im Weißeritz-
kreis 2002) 
Dez. 1974 Hochwasser in der Weißeritz, Q ≈ 50,6 m³/s. (BCE 2003) 
20.7.1967 Hochwasser im Bereich Dippoldiswalde, Malter, Rabenauer Grund. (Hochwasser-
schutz in Sachsen 2002) 
9.-10.8. 1981 Gewitterregen in der Nacht vom 9. zum 10.8. . Hochwasser in und um Kipsdorf  und 
Schmiedeberg. Hochwasserspitze in der Talsperre Malter vollständig gekappt. 
QSchmiedeberg ≈ 50 m³/s . (Jahrhundertflut im Weißeritzkreis 2002) 
1.-6.8.1986 Hochwasser in der Weißeritz, Freiberger Mulde, Striegis, Flöha, Zschopau. (BCE 
2003) 
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Abbildung 8: Hochwasserganglinien der Weißeritz 
3.5 Triebisch, Meisa 
Datum Beschreibung, Schäden, Niederschlag, Wasserstand, Durchfluss, Geschiebe, Quelle, 
Schrifttum 
Feb. 1404 Hochwasser der Triebisch. Zerstörung von Brücken. (Pötzsch 1786) 
1416 Hochwasser mit Zerstörung zahlreicher Holzbrücken. (G.E.O.S. 2003) 
5.8.1413 Zeitgleich Hochwasser der Triebisch und der Elbe nach Starkregen im Meißner Gebiet. 
(Pötzsch 1784) 
22.7. 1432 Großräumiges, 5 Tage lang andauerndes Hochwasser in Sachsen. In Meißen zerstört 
die Triebisch gegen Mittag Teile der Stadtmauer und eine Brücke mit steinernen Pfeiler. 
(Pötzsch 1784) 
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24.8. 1471 Nach einem Wolkenbruch Hochwasser in der Triebisch und dem kleinen Flüsschen 
Meisa. Zahlreiche Scheunen mit Getreide weggespült. Die Steine des Fundamentes der 
im Bau befindlichen Wolfgangkirche an der Meisa (nach der Meißen benannt sein soll) 
wurden von dieser weggerissen. 4 Arbeiter ertranken in den Fluten. (Pötzsch 1784, 
1786) 
12.8.1506 Hochwasser der Triebisch, viel Holztransport. (Pötzsch 1786) 
5.8.1508 Hochwasser der Triebisch mit Schäden in Flussnähe. (Pötzsch 1786) 
1572 Hochwasser der Triebisch, Starke Erosionen. (G.E.O.S. 2003) 
5.5.1771 Hochwasser der Triebisch nach starken Regenfällen. (Pötzsch 1784) 
5.2.1776 Hochwasser der Triebisch mit Überschwemmung der Vorstadt von Meißen nach Eis-
aufbruch und Eisstau an der Mündung in die noch zugefrorene Elbe. (Pötzsch 1784) 
1826, 54, 67 Hochwasser der Triebisch. (G.E.O.S. 2003) 
30.-
31.7.1897 
Eines der größten Hochwasser vor 2002 im Triebischgebiet. Triebischbrücken zum 
großen Teil überströmt und wegen Einsturzgefahr gesperrt.  Bahnanlagen im Triebisch-
tal und die Talstraße sowie die Wettinstraße teilweise zerstört. Alle Holzbrücken und 
einige Steinbrücken zerstört. Sehr viel Treibzeug und Holz von zerstörten Häusern, 
starke Seitenerosion, Geröllablagerungen auf Feldern. (Fügner 1995, Hochwasser-
schutz in Sachsen 2002, Chemnitzer Tageblatt v. 1.8. und v. 3.8.1897) 
1921 Hochwasser der Triebisch. (G.E.O.S. 2003) 
29.-
30.4.1941 
Heftige Regengüsse im Einzugsgebiet verursachen eines der großen Hochwasserer-
eignisse in der Triebisch. Uferbefestigungen und die Bahnanlagen im Triebischtal wur-
den in Mitleidenschaft gezogen. Ein Todesopfer. (G.E.O.S. 2003) 
8.2.1946 Hochwasser der Triebisch, HWMunzig = 330 cm. (Böer u.a. 1959) 
9.7.1954 Hochwasser der Triebisch . (Böer u.a. 1959) 
1958 Hochwasser der Triebisch, in Garsebach 1m weniger als 2002. (G.E.O.S. 2003) 
 
Abbildung 9: Bahnhof  Meißen-
Triebischtal nach dem Hochwasser 1941 
(Foto vom Landratsamt Meißen, Untere 
Wasserbehörde freundlicherweise zur Ver-
fügung gestellt) 
Abbildung 10: Eine der ältesten Stadtansich-
ten von Meißen. Stich nach dem Gemälde von 
Hiob Magdeburg um 1560. Im Vordergrund 
fließt die Elbe von links nach rechts. Links 
(südlich) fließt an der Stadtmauer entlang  die 
Triebisch in die Elbe, rechts (nördlich) die 
Meisa. 
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4 Gesamtdarstellung der Hochwässer des Osterzgebirges 
Die vorliegende Zusammenstellung zeigt sehr deutlich, dass sich in den unter-
suchten Flussgebieten große und schadensreiche Hochwasser ereignet haben, so 
lange die Überlieferung zurückreicht. Die Anzahl der Todesopfer war vor der 
Einführung von Kommunikationseinrichtungen wie Telefon und Telegraf viel-
fach höher. Vermutlich war auch der relative Schaden bezogen auf die Gesamt-
heit der vorhandenen Sachwerte größer als bei Hochwasserereignissen in der 
jüngeren Vergangenheit. 
Hinsichtlich des Abflusses lassen sich vom Beginn der Überlieferung bis zum 
19. Jahrhundert häufig keine genauen Angaben machen, weil die Berichte lü-
ckenhaft sind oder –wenn Wasserstände bekannt sind- die Abflussprofile und 
die Bebauung verändert wurden. Insbesondere in den älteren Berichten sind 
kaum hydrologische Angaben zu finden, so dass auf die Schadensberichte Bezug 
genommen werden muss. 
Auch wenn in der vorliegenden Arbeit sehr viele und sehr weit zurückreichende 
Ereignisse dokumentiert sind, kann wegen der Quellenlage kein Anspruch auf 
Vollständigkeit erhoben werden. In Tabelle 1 ist der Versuch unternommen 
worden, den historischen Ereignissen geografische Schwerpunkte zuzuordnen. 
Es wird deutlich, dass es ähnlich wie 2002 zahlreiche Ereignisse gegeben hat, 
die weite Teile des Untersuchungsgebietes betroffen haben, so zum Beispiel   
1703, 1799, 1897, 1927, 1954, 1957 und 1958.  
Wenn die Verteilung der Hochwasserereignisse aus den verschiedenen Flussge-
bieten über das Kalenderjahr betrachtet wird (Abb. 11), ist eine Häufung der Ex-
tremereignisse von der 4. bis 10. Woche (Winterhochwasser im Februar bis An-
fang März) und vor allem von der 25. bis zur 34. Woche (Sommerhochwasser 
von Ende Juni bis Ende August) festzustellen.  
Ein Trend kann aus den vorliegenden Angaben nicht abgeleitet werden. Der aus 
den Schadensbildern ableitbare Eindruck deutet auf früher ebenso bedeutende 
Ereignisse wie in der jüngeren Vergangenheit hin. Auch ist zu vermuten, dass 
die mit der Zeit zunehmende Ereignisdichte durchaus auch der Quellenlage und 
weniger einer Instationarität des Hochwassergeschehens geschuldet sein kann. 
Zumindest lassen sich beide Effekte nicht eindeutig trennen.  
Die Häufigkeit der Ereignisse ohne Wichtung ihrer Intensität ist in Abb. 12 wie-
dergegeben worden.  
Die Ursache für die Starkniederschläge im Osterzgebirge ist häufig eine nach 
ihrer Zugbahn vom Mittelmeer über Norditalien bis zum Erzgebirge benannte 
Großwetterlage Vb , so z.B. 1897, 1927, 1957, 1958 und 2002. Auch das Oder-
hochwasser 1997 ist auf diese Wetterlage zurückzuführen. 
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Abbildung 11: Verteilung der überlieferten historischen Ereignisse über das Jahr 
und nach Einzugsgebieten 
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Abbildung 12: Zeitliche und räumliche Verteilung der Hochwasser 1400 
– 2002 (ohne Wichtung der Einzelereignisse) 
 
Die in der voranstehenden Arbeit erwähnten oder erläuterten Hochwasserereig-
nisse sind von sehr unterschiedlicher Intensität hinsichtlich des Abflusses, der 
räumlichen Ausdehnung und der Auswirkungen. Dort, wo präzise und quantita-
tive Angaben vorhanden sind, ist ein direkter Vergleich möglich. Dort, wo die-
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ser aus o.g. Gründen nicht möglich ist, wird empfohlen, in weiterführenden Be-
trachtungen auf Grund eines Bewertungspunktsystems die einzelnen Hochwas-
serereignisse hinsichtlich Größe und Ausmaß zu klassifizieren. Hierfür wurde 
ein erster Vorschlag unterbreitet. 
Tabelle 1 Klassifizierung und Bewertung der Hochwasserereignisse 
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Abbildung 13: Intensität ausgewählter  historischer Ereignisse (Beispiel) 
 
Weil die meisten Eingangsinformation unscharf sind, wurden die verschiedenen 
Kriterien nur mit drei Werten (z. B. leicht, mittel, schwer – klein, mittel, groß) 
gekennzeichnet und aus den Bewertungszahlen 1, 2, 3 anschließend Durch-
schnittwerte abgeleitet. Dabei gehen nicht besetzte Informationen nicht mit in 
das Ergebnis ein und die Informationsdichte (Anzahl der Informationen pro Er-
eignis) liefert eine Aussage über die Zuverlässigkeit der Gesamteinschätzung in 
Form einer Streuung der Ergebnisse, die in Abb. 13 als Band dargestellt ist. 
Bei der vorliegenden Ermittlung der Intensität der Ereignisse (von 1 bis 3) han-
delt es sich um einen ersten Vorschlag zur Findung einer Rangfolge, der noch 
der weiteren Präzisierung durch Auswahl und Wichtung der Kriterien bedarf. In 
Tab. 1 und Abb. 13 erfolgte die Sortierung ausgewählter Werte nach dem Mit-
telwert der Streuungsgrenzen in aufsteigender Folge. 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
399
 
5 Schlussfolgerungen 
Das Ziel einer historischen Betrachtung ist natürlich nicht allein der Blick in die 
Vergangenheit. Vielmehr soll versucht werden, aus den Ereignissen in der Ver-
gangenheit Schlussfolgerungen für die Prognose zukünftiger Ereignisse zu zie-
hen. Dies bezieht sich auf die Häufigkeit der zu erwartenden Hochwasser und 
deren Ausmaß (Durchflussscheitel, Anstiegszeit, Fülle, Wasserstände). Überflu-
tungskarten vergangener Ereignisse können beim vorbeugenden und operativen 
Hochwasserschutz hilfreich sein, wenn sie bei Betroffenen und Helfern vorlie-
gen. 
Die vorliegende beschreibende Darstellung fasst die Ereignisse zusammen, die 
in weitergehenden Untersuchungen quantifiziert und mit Blick auf bisher ü-
berschläglich angegebene Zahlen (z.B. historische Elbedurchflüsse) vielfach 
korrigiert werden müssen. Eine besonders schwierige Aufgabe dabei ist die Um-
rechnung der historischen Wasserstände in Durchflüsse auf der Grundlage histo-
rischen Kartenmaterials, ohne die aber die Einbeziehung der historischen Hoch-
wasser in eine zutreffende Abflussstatistik nicht möglich ist. Auch die Wieder-
holungszeitspanne (Wiederkehrsintervalle) für das Ereignis 2002 am Pegel 
Dresden, die jetzt mit einem Wert zwischen 100 und 200 Jahren angegeben 
wird, bedarf der kritischen Überprüfung, weil viele Durchflüsse der historischen 
Reihe, allen voran HQ = 5700 m³/s vom Winterhochwasser 1845 (mit Eisstau) 
nicht zutreffend ermittelt sein dürften. Hier besteht noch deutlicher Untersu-
chungsbedarf, da sich die Hochwasserjährlichkeiten signifikant auf die Schutz-
würdigkeit und damit auch auf die Hochwasserschutzkonzepte auswirken. 
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Maximierung des Hochwasserschutzes durch 
Speichervorentlastung -  
Pilotprojekt Talsperre Eibenstock 
Wolfram Thiele, Matthias Büttner 
 
Der Stauraum von Mehrzwecktalsperren wird durch das Stauziel in den gewöhnlichen Hoch-
wasserrückhalteraum und den Betriebsraum geteilt. Vorentlastung ist ein planmäßiges Unter-
fahren des Stauzieles. Es ist ein Werkzeug erforderlich, das dem Talsperrenbetreiber die Be-
messung der möglichen Vorentlastungsmenge im aktuellen Fall erlaubt. Die  
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen hat die Entwicklung einer 
entsprechenden Software für den Talsperrenbetrieb in Auftrag gegeben. Das Programm 
WinPRO, installiert auf einer Anlage am Standort Pirna und angeschlossen an das 
Prozessleitsystem der Landestalsperrenverwaltung, liefert die aktuelle Prognose der 
Talsperrenzuflüsse, simuliert die Speicherbewirtschaftung, macht Vorschläge zur 
Vorentlastung des Betriebsraumes auf der Basis einer Niederschlagsprognose und gibt eine 
Empfehlung zur Wildbettabgabe für die aktuelle Situation. Für das Abflussvorhersage- und 
Speicherbetriebsmodell WinPRO liegen 20 Anwendungsfälle vor. Mit der  neuesten Version 
von  WinPRO wird zur Zeit als Pilotprojekt an der Talsperre Eibenstock gearbeitet. 
Infolge des  kurzen Vorhersagezeitraumes von 48 h für verlässliche Niederschlagsprognosen 
kann Vorentlastung auf der Basis von deterministischen Zuflussprognosen mit Niederschlag-
Abflussmodellen nur begrenzt erfolgen. Um hier eine Verbesserung zu erreichen, ist an der 
gleichen Talsperre  seit einigen Jahren das Speicherbetriebsmodell WinMBM im Einsatz. Das 
Programm ermittelt u. a. die aktuell zur Sicherung von Trinkwasserabgabe und 
Mindestabgabe mindestens erforderliche Speicherfüllung im Echtzeitbetrieb. Die gefundene 
Speicherfüllung entspricht dem aktuell erforderlichen Stauziel. Damit wird gleichzeitig eine 
aktuelle Bemessung des gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraumes hinsichtlich 
Trinkwasserabgabe und Mindestwildbettabgabe durchgeführt. Für das Speicherbetriebsmodell 
WinMBM liegen 15 Anwendungsfälle in mehreren Bundesländern vor. 
Die Ermittlung der möglichen Vorentlastungsmenge erfolgt durch stochastische Speicherbe-
triebssimulation. Die Speichervorentlastung unter Berücksichtigung der aktuellen Randbedin-
gungen bezüglich hydrologischer Situation, Trinkwasserabgabe und Wildbettabgabe führt zu 
einer Retentionsmaximierung bei potentieller Hochwassergefahr. 
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1 Verfahren zur Problemlösung   
1.1 Bemessung der Vorentlastungsmenge auf der Basis von deterministi-
schen Zuflussprognosen 
Vorentlastung des Betriebsraumes 
An Hand der Niederschlagsprognosen kann für den Speicher die zu erwartende 
Zuflussganglinie mit Hilfe eines Niederschlag-Abflussmodells für mehrere Tage 
ermittelt werden. Wird kein Niederschlag vorhergesagt, ergibt sich die Zufluss-
ganglinie aus dem natürlichen Rückgang. Zieht man von dieser prognostischen 
Zuflussganglinie die Abgabeanforderungen des Speichers ab, so erhält man zu 
jedem aktuellen Zeitpunkt die mögliche Vorentlastungsmenge. Der bis zum 
Stauziel gefüllte Speicher kann um diese Vorentlastungsmenge reduziert 
werden, denn diese Menge ist teilweise bereits im „Speicher“ Einzugsgebiet 
gespeichert bzw. aus dem Niederschlagsdargebot  zu erwarten und kommt 
allmählich zum Abfluss. Das entspricht einer Vorentlastung des Betriebsraumes. 
Abbildung 1: Mögliche Vorentlastungsmenge des Betriebsraumes 
Die Vorentlastungsmenge ist damit die Fläche zwischen dem Speicherzufluss 
und den Abgabeanforderungen an den Speicher bis zum Schnittpunkt dieser 
beiden Ganglinien.  
Vorentlastung  des gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraumes (Optimie-
rung der Wildbettabgabe) 
Eine weitere Berechnungsoption ist die Optimierung der Wildbettabgabe mit 
dem Ziel, den maximal auftretenden Scheitelwert zu minimieren. Das entspricht 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Zeit [h] 
Abgabeanforderungen an den Speicher 
Zufluss zum Speicher [m³/s] 
mögliche Vorentlastungsmenge
Aktueller Zeitpunkt  
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einer Vorentlastung des gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraumes. Im Entwurf 
der neuen DIN 19700  ist dieser Fall mit „Vorentlastung vor Erreichen des 
Vollstaus“ angegeben. In der Betriebsregel des Speichers ist üblicherweise eine 
maximale Wildbettabgabe festgelegt. Diese Abgabe darf bei der Steuerung nicht 
überschritten werden, weil es sonst um Unterlauf zu Schäden kommt. Bei einer 
sehr großen Zuflusswelle kann es vorkommen, dass der Speicher überläuft und 
dann eine wesentlich größere Abflussspitze ungesteuert an den Unterlauf 
abgegeben wird. In solchen Fällen kann es günstiger sein, bereits vorher die 
Abgabe über die zulässige Maximalabgabe hinaus zu erhöhen um dadurch die 
sonst auftretende Spitze zu verringern. Folgende Grafik soll dies an einem 
Beispiel erläutern. 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 2: Mögliche Vorentlastungsmenge des Betriebsraumes 
1.1.1 Zuflussprognose 
Die Zuflussprognose wird mit Hilfe eines Niederschlag-Abflussmodells 
durchgeführt. Es arbeitet mit einem Zeitintervall von einer Stunde. Der 
Gesamtabfluss wird in schnellen Direktabfluss, langsamen Direktabfluss, -
hypodermischen Abfluss und Grundwasserabfluss aufgeteilt. Das zentrale 
Problem bei der Berechnung des Prognoseabflusses ist die Bestimmung des 
Effektivniederschlages. Dabei ist die adäquate Wiedergabe der Veränderung des 
Niederschlag-Abflussverhältnisses mit fortschreitender Dauer eines 
Hochwasserereignisses von entscheidender Bedeutung. Häufig werden dabei 
Verlustrate und Abflussbeiwerte vom sogenannten Vorregenindex abhängig 
gemacht. Die Ermittlung des Vorregenindex setzt die Kenntnis der in der 
Zufluss
Abgabe mit Optimierung 
Abgabe ohne Optimierung
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Vergangenheit gefallenen Niederschläge voraus. Datenbeschaffung und 
Flächenmittelbestimmung sind sehr problematisch. Auch die für die Planung 
eingesetzten NA-Modelle mit detaillierter Simulation des Wasserhaushaltes 
erfordern die Kenntnis über die gefallenen Niederschläge über einen längeren 
Abschnitt in der Vergangenheit. Demgegenüber erfolgt innerhalb des hier 
eingesetzten Abflussvorhersagemodells eine laufende Separation des 
gemessenen Abflusses durch Einsatz des Verfahrens 
“Eingangssignalentdeckung” (ESE). Näheres zu ESE ist bei Thiele+Büttner 
(1988) zu finden. Das Verfahren ESE ist dadurch gekennzeichnet, dass von 
einem Einzugsgebiet der Abfluss bekannt ist und der Eingang, der 
Effektivniederschlag, rekursiv ermittelt wird. Durch Rückfaltung dieses 
Effektivniederschlages sind zu jedem Zeitpunkt die Abflusskomponenten und 
damit der Abflussrückgang bekannt. Innerhalb des NA-Modells werden die 
Abflusskomponenten Direktabfluss, hypodermischer Abfluss und 
Grundwasserabfluss aus den Messwerten bis zur Gegenwart ständig mit Hilfe 
von ESE ermittelt. Damit wird das Langzeitverhalten des systems beschrieben. 
Der Direktabfluss ist in einen schnellen und einen langsamen Anteil diffe-
renziert. Die Abflusskomponenten werden mit Hilfe von Linearspeicherketten 
modelliert. Ausgehend von den Abflusskomponenten wird für die Zukunft der 
vorgegebene Prognoseniederschlag in Abfluss transformiert. Anfangsverlust und 
Abflussverhältnis werden in Abhängigkeit von der Bodenfeuchte ermittelt. 
Diese kann durch die zu jedem Zeitpunkt bekannten Abflusskomponenten 
vorteilhaft ermittelt werden. Die Eichung der Parameter des NA-Modells erfolgt 
in zwei Schritten. Zunächst wird das Langfristverhalten des Einzugsgebietes 
anhand einer mehrjährigen Reihe von Tagesabflüssen untersucht. Mit Hilfe des 
Verfahrens ESE erfolgt eine Separation des Abflusses in 3 Komponenten. 
Gleichzeitig wird der Effektivniederschlag berechnet. Durch Rückfaltung ergibt 
sich die berechnete Abflussganglinie, deren Differenz zur beobachteten 
Ganglinie ermittelt wird. Die Modellparameter des kurzfristigen Verhaltens 
werden mit beobachteten Hochwasserereignissen geeicht. Dazu sind die 
Stundenwerte des Abflusses und die zugehörigen Gebietsniederschläge 
erforderlich.  
1.1.2 Speicherrechnung und Abgabeempfehlung 
Das Speicherbetriebsmodell weist folgende Eingaben und Ausgaben auf. 
Input: Aktueller SpeicherinhaltZuflusswelle (beliebiges Zeitintervall, bei 
Abflussvorhersage 1 h) StauraumaufteilungMindestabgaben (monatlich 
variabel) Maximalabgaben (monatlich variabel) Trinkwasserabgaben  
(monatlich variabel) Leistung der Entlastungsanlagen 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
405
 
Bewirtschaftungsalgorithmus für ein Zeitintervall bei Berechnung der Abgabe 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
nein 
ja 
Zufluss = Zufluss - Trinkwasserabgabe 
Zielabgabe = aktueller Inhalt + Zufluss - Zielinhalt 
Zielinhalt = Stauziel - Vorentlastungsmenge
Wenn (Zielabgabe<Mindestabgabe) → Zielabgabe = Mindestabgabe
Wenn (Zielabgabe>Maximalabgabe) → Zielabgabe = Maximalabgabe
Kann die Abgabe 
realisiert werden ? 
(Berechnung von 
Abgabe = Zielabgabe = Grundablass + Überlauf Abgabe = Grundablass + Überlauf 
Speicherinhalt = aktueller Inhalt + Zufluss - Abgabe
Wenn ( mit Vorentlastung)  → Berechne Vorentlastungsmenge 
  Sonst Vorentlastungsmenge = 0
Output: Für jedes Zeitintervall wird der Speicherinhalt am Ende des Zeitinter-
valls, die Abgabe über Grundablass, die Abgabe über Überlauf, Gesamtabgabe,  
mögliche Vorentlastungsmenge (bei Option mit Vorentlastung), Optimale Wild-
bettabgabe (bei Option Optimierung der Wildbettabgabe) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 3: Mögliche Vorentlastungsmenge des Betriebsraumes 
 
Die Berechnung der Seeretention kann geschlossen analytisch erfolgen, weil die 
Leistungskurven der Entlastungsanlagen abschnittsweise linearisiert werden. 
Der Speicherzufluss ist als Funktion der Zeit bekannt. Weiterhin ist mit der 
Kenntnis der Leistung der Entlastungsanlagen die Abgabe als Funktion der 
Stauhöhe und damit des Inhaltes bekannt. Damit wird  der Speicherinhalt V am 
Ende des Zeitintervalls ermittelt.  Im Ergebnis der Speicherrechnung wird eine 
Abgabeempfehlung gegeben und die mögliche Vorentlastungsmenge 
quantifiziert. 
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1.2 Bemessung der Vorentlastungsmenge auf der Basis von stochastischen 
Zuflussprognosen 
1.2.1 Zuflussprognose 
Der Zufluss kann mit Hilfe eines Zufallsprozesses (stochastischer Prozess) be-
schrieben werden. Die Wahrscheinlichkeitsparameter des Prozesses sind aus den 
Beobachtungsdaten zu schätzen. Ziel ist das Aufstellen einer Simulationsglei-
chung, nach der ausgehend von einem gegebenen Zustand der Zufluss für die 
Zukunft berechnet werden kann. Dies läuft auf eine Gleichung im normiert 
normalen Bereich hinaus, nach der, ausgehend von einem gegebenen Zustand 
(Durchflüsse der Vormonate xj,..xj-2) der Durchfluss für den Folgemonat xj+1 
berechnet werden kann.  
(1)       
x a x a x a x b ZUFj j j j j j j j+ + + − + − += ⋅ + ⋅ + ⋅ + ⋅1 1 1 2 1 1 3 1 2 1, , ,  
Die a1,j+1...a3,j+1 bezeichnen dabei die Simulationskoeffizienten für den Folgemo-
nat und bj+1 die entsprechende Reststandardabweichung. ZUF ist eine normiert 
normalverteilte Zufallszahl und wird mittels eines Zufallsgenerators bestimmt. 
Durch Rücktransformation in den Originalbereich erhält man aus xj den Durch-
fluss Qj. 
1.1.2 Speicherrechnung und Abgabeempfehlung 
Mit Hilfe des in Abschnitt 1.2.1  beschriebenen Verfahrens zur Generierung von 
Zuflüssen ist es möglich, beliebig viele unterschiedliche Zuflussganglinien für 
die mittelfristige Zukunft mit Bezug auf die aktuellen Bedingungen in der 
Gegenwart zu erzeugen. Die so generierten Reihen dienen als Eingang in ein 
deterministisches Speicherbewirtschaftungsmodell. Die gewünschten Aussagen 
über Eintrittswahrscheinlichkeiten von Zuflüssen und Speicherinhalten  erhält 
man über Registrierung und abschließende statistische Analyse dieser Größen. 
Es stellt damit eine Anwendung der Monte-Carlo-Technik für den aktuellen Fall 
der Speicherbewirtschaftung dar. Das Verfahren wurde von Thiele + Büttner 
GbR im Speicherbetriebsprogramm WinMBM zur Ermittlung des aktuell 
erforderlichen Stauziels eingesetzt. Der erste Einsatz von WinMBM zur 
Echtzeitsteuerung erfolgte an der Aabachtalsperre. Darüber wird von Prien u. 
Thiele (1994) berichtet. Die Ermittlung der erforderlichen Speicherfüllung 
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erfolgt durch ein einfaches Iterationsverfahren. Mit der als Anfangswert 
gewählten Speicherfüllung wird die Simulation der Speicherbewirtschaftung 
über 5 Jahre und 1000 Realisierungen durchgeführt. Nach den 1000 
Realisierungen wird die Sicherheit gegen Unterschreiten des Grenzinhaltes 
berechnet. Die Anfangsspeicherfüllung wird solange variiert, bis die geforderte 
Sichheit erreicht ist. Ist das mit WinMBM berechnete erforderliche 
Speichervolumen größer als die gegenwärtig aktuelle Speicherfüllung, kann das 
Differenzvolumen als Vorentlastungsmenge zur Erhöhung der Retention 
abgegeben werden. Das ermittelte erforderliche Speichervolumen stellt das 
aktuelle Stauziel dar. 
2. Pilotprojekt Talsperre Eibenstock 
Bemessung der Vorentlastungsmenge auf der Basis von deterministischen 
Zuflussprognosen 
An der TS Eibenstock ist seit September 2003 das Speicherbetriebsmodell 
WinPRO im Einsatz. WinPRO ist an das Prozessleitsystem der Landstalsperren-
verwaltung Sachsen angeschlossen. Nachfolgend wird das Hochwasser im Au-
gust 2002 mit WinPRO nachgerechnet und die mögliche Vorentlastungsmenge 
am Beginn des Hochwasserereignisses bestimmt. Dabei wird in diesem Beispiel 
der Zufluss nicht über beobachtete Niederschläge prognostiziert sondern es wer-
den dafür  die Beobachtungswerte angesetzt. 
Bei allen Nachrechnungen wird am Simulationsbeginn ein bis zum Stauziel ge-
füllter Speicher angesetzt. 
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Abbildung 4: Ergebnis der Simulation mit WinPRO TS Eibenstock –Nach-
rechnung HW 2002 ohne Stauzieldynamisierung bei Ansatz 
der beobachteten Zuflussganglinie                               
Maximale Abgabe 31,6 m³/s 
 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 5: Ergebnis der Simulation mit WinPRO TS Eibenstock 
Nachrechnung HW 2002 mit Stauzieldynamisierung Vorent-
lastung des Betriebsraumes und des gewöhnlichen Hochwas-
serrückhalteraumes  bei Ansatz der beobachteten Zufluss-
ganglinie                                                                     
Maximale Abgabe 16,6 m³/s 
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Bemessung der Vorentlastungsmenge auf der Basis von stochastischen Zu-
flussprognosen 
Die  Anwendung von WinMBM zu Beginn des Hochwassers im August 2002 
zeigt folgende Resultate. 
Bemessung des erforderlichen Stauzieles der TS Eibenstock für die 
Trinkwasserabgabe und Wildbettabgabe  am 12.08.2002 mit WinMBM 
aktueller Inhalt                67.8200 Mio m³ 
geforderter Mindestinhalt                                         50.0000 Mio m³ 
geforderte Sicherheit der Abgabe (TWA+WBA) :    97.0000 % 
Für die geforderte Sicherheit der Trinkwasserabgabe und Wildbettabgabe wurde 
ein erforderliches Stauziel von 60.40 Mio m³ ermittelt. Die mögliche Vorentlas-
tungsmenge, ermittelt aus aktuellem Inhalt  minus erforderlichem Inhalt betrug 
somit 7,42 Mio m³. 
 
 
 
 
 
 
 
Abbildung 6: Ergebnis der Simulation mit WinPRO TS Eibenstock Nachrechnung 
HW 2002 mit Stauzieldynamisierung Vorentlastung des Betriebsrau-
mes und des gewöhnlichen Hochwasserrückhalteraumes  bei Ansatz 
der beobachteten Zuflussganglinie und stochastischer Zuflussprognose 
Maximale Abgabe 10,0 m³/s 
 
Die Verbesserung der Hochwasserschutzleistung durch Berücksichtigung der 
stochastisch ermittelten Vorentlastungsmenge lässt sich aus nachstehender 
Grafik entnehmen. Das  Augusthochwasser 2002 wurde mit vorentlasteter 
Talsperre Eibenstock auf der Basis der beobachteten Zuflussganglinie und 
stochastischer Zuflussprognose nachgerechnet. Es zeigt sich, dass infolge der 
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Vorentlastung die Überschreitung des schadlosen Abflusses bei den 
Talsperrenabgaben verhindert werden kann. 
3. Verfahrensbewertung und Ausblick 
Durch die aktuelle Leistungsbemessung wird das Stauziel von Talsperren zu 
einer zeitvariablen Größe. Die Differenz zwischen erforderlichem Stauziel und 
aktuellem Inhalt  stellt die maximal mögliche Vorentlastungsmenge dar. 
Die somit erreichte Stauzieldynamisierung verbessert die Hochwassersicherheit 
und führt zu einer Retentionsmaximierung bei potentieller Hochwassergefahr.  
Der Anschluss der Bewirtschaftungsmodell WinPRO (20 Referenzen) und 
WinMBM (15 Referenzen) direkt an ein Prozessleitsystemsystem bringt erhebli-
che Vorteile. Der Talsperrenbetreiber kann damit komfortabel die aktuelle 
Trinkwasserabgabeleistung, die mögliche Vorentlastungsmenge bei potentieller 
Hochwassergefahr, die aktuell mögliche Menge zur Mindestabgabendynamisie-
rung  und somit den aktuell maximal möglichen Hochwasserschutz  zu jedem 
beliebigen Zeitpunkt ermitteln. Das Hochwasserrisiko unterhalb der Talsperre 
wird dadurch reduziert. Negative, schwer vorhersagbare Auswirkungen von 
Klimaveränderungen auf das hydrologische Regime wird durch flexible 
Bewirtschaftung kostenoptimal begegnet. 
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Numerische 3D-Mehrphasenmodellierung zur 
Begutachtung von Hochwasserabflüssen im 
Nahfeld von Schleusen und Wehren 
Jann Strybny, Harald Nelles 
 
Die Untersuchung extremer Strömungszustände im Nahfeld von Bauwerken wie 
zum Beispiel die Modellierung von Hochwasserentlastungen durch 
Schleusenbauwerke oder die Berechnung sogenannter n-1-Fälle an Wehren 
erfordern numerische Modellverfahren, welche zum einen auf den 
dreidimensionalen Erhaltungsgleichungen basieren und zum anderen 
Mehrphasen-Algorithmen einschließen. Nur so ist es möglich, die komplexe 
Durchdringung von Wasserkörper und Bauwerk sowie das Überschlagen und 
Ablösen von Wasserpartikeln an der freien Oberfläche numerisch zu modellieren. 
Die Untersuchungen werden exemplarisch an der Topographie der Schleuse 
Regensburg durchgeführt, da in diesem Fall eine komplexe dreidimensionale 
Bauwerksstruktur und (bedingt durch die Fragestellung der 
Hochwasserentlastung) eine extreme Hydrodynamik aufeinandertreffen. 
Gleichzeitig wurden die sich einstellenden Strömungszustände in einer sehr 
aufwendigen Natur-Messkampagne durch die BAW aufgezeichnet, was die 
Möglichkeit einer zuverlässigen Verifikation der numerisch ermittelten 
Ergebnisse erlaubt. Die eingesteuerten Randbedingungen resultieren aus 
Hochwasserereignissen in der Vergangenheit. Am im Mittelpunkt dieser 
Untersuchung stehenden Hubsenktor des Oberhaupts der Schleuse Regensburg 
führen die Randbedingungen zu Wasserspiegeldifferenzen zwischen 0,85 m und 
2,25 m. Die berechneten Abflüsse zwischen 138 m³/s und 156 m³/s stimmen in 
guter Näherung mit den Ergebnissen einer im Vorfeld durchgeführten 
Messkampagne überein. Die Möglichkeiten und Restriktionen sogenannter 
Volume-of-Fluid-Verfahren (VOF) im Umfeld verkehrswasserbaulicher 
Anwendungen werden aufgezeigt. 
Stichworte: Schleuse, Hochwasser, numerisch, 3D, Mehrphasenmodell, VOF 
1 Veranlassung 
Die zur Zeit zu beobachtende Häufung außergewöhnlicher 
Hochwasserereignisse veranlasst die Bundesanstalt für Wasserbau (BAW) neben 
Laborstudien auch zu einer verstärkten numerischen Modellierung des 
Verhaltens der wasserbautechnischen Anlagen staugeregelter Flüsse unter 
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extremen hydrodynamischen Randbedingungen. Von besonderem Interesse sind 
in diesem Zusammenhang beispielsweise: 
• Strömungszustände resultierend aus HQ100- bis HQ1000-Abflüssen im 
Nahbereich von Wehrfeldern, 
• die hydrodynamischen Auswirkungen sogenannter n-1-Fälle, bei welchen das 
Öffnen eines Wehrfeldes durch technisches Versagen nicht möglich ist und 
• die Wirkung und Effektivität von Hochwasserentlastungen durch 
Schleusenbauwerke (der in diesem Aufsatz exemplarisch diskutierte Fall). 
Die extrem kleinskaligen numerischen Modellierungen im Nahfeld der oben 
genannten Strukturen unterscheiden sich dabei grundsätzlich von den Methoden 
zur mesoskaligen Modellierung von Flussgebieten. Liegt die Längenausdehnung 
von Flussgebietsmodellen bei etwa 5 bis 25 km mit einer Ortsauflösung von 
etwa 100 m bis zu 1 m (zum Beispiel zur Abbildung von Buhnen), beträgt die 
Längenausdehnung von Modellen zur Abbildung von Wasserbauwerken 100 m 
bis maximal 1000 m. Die verwendeten numerischen Modelle weisen dabei 
Elementgrößen auf von maximal wenigen Metern an den Modellrändern bis in 
den Millimeterbereich hinein, um auch die Strömungsverhältnisse an 
beispielsweise Toren, Klappen oder Füllstrahlen hinreichend genau abbilden zu 
können. Ferner müssen komplexe, von Wasser durchdrungene 
Bauwerksbereiche modelliert werden können und der Mehrphasen-Charakter der 
Strömung an zum Beispiel Tauchstrahlen oder Wechselsprüngen reproduzierbar 
sein. 
Die instationäre Modellierung der Strömungsprozesse erfolgt im hier 
diskutierten Fall auf Basis der dreidimensionalen Navier-Stokes-Gleichungen. 
Zur iterativen Lösung der partiellen Differentialgleichungen wird ein Finite-
Volumen-Verfahren eingesetzt. In der dargelegten verkehrswasserbaulichen 
Anwendung hat sich zur Turbulenzmodellierung das RNG-kε-Modell als günstig 
erwiesen, eine grenzschichtoptimierte Variante des Standard-kε-Modells. Wird 
in Flussgebieten dreidimensional modelliert, wird die Wasserspiegellage mit 
genau einem Funktionswert über dem Ort beschrieben und die freie Oberfläche 
als Modellrand definiert. Im Nahfeld von Wasserbauwerken und Schiffen findet 
jedoch eine hochgradig dreidimensionale Verzahnung der untersuchten 
Strukturen mit den umgebenden Fluiden Wasser und Luft statt. 
Bauwerkskomponenten ragen in das Fluid hinein und werden gleichermaßen 
unter- wie überströmt, Schiffe sind in das Fluid eingetaucht. An 
Wechselsprüngen, Füllstrahlen, Rollbrechern auf Deckwerken und frei 
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fliegenden Wasserkörpern müssen über einer Ortskoordinate im Wechsel 
Wasser und Luft als Komponenten modelliert werden. Eine Beschreibung 
solcher Wasserspiegellagen als Modellrand wäre sehr kompliziert. In Fällen 
dieser Art ist der Einsatz einer Mehrphasenmodellierung sinnvoll. In den 
Lösungsverfahren wird ungeachtet möglicher freier Oberflächen eine normierte 
Konzentration berechnet. Aus dem Betrag der Konzentration ergibt sich der 
Füllungsgrad, aus dem Gradienten der Konzentrationen die 
Wasserspiegelnormale. Mittels solcher unter dem Namen Volume-of Fluid 
(VOF) bekannt gewordener Verfahren und deren Nachfolgern (z.B. Level-Set-
Verfahren) lassen sich hochkomplexe Lagen der freien Oberfläche aus den 
Ergebnissen rekonstruieren. 
2 VOF-spezifische Gittergenerierung 
Die Untersuchungen werden exemplarisch an der Topographie der Schleuse 
Regensburg durchgeführt, da in diesem Fall eine komplexe dreidimensionale 
Bauwerksstruktur und (bedingt durch die Fragestellung der 
Hochwasserentlastung) eine extreme Hydrodynamik aufeinandertreffen. 
Gleichzeitig wurden die sich einstellenden Strömungszustände in einer sehr 
aufwendigen Natur-Messkampagne durch die BAW aufgezeichnet, was die 
Möglichkeit einer zuverlässigen Verifikation der numerisch ermittelten 
Ergebnisse erlaubt. 
Die weit überwiegende Zahl der Bauwerke in der WSV sind mittels analoger 
Bestandspläne erfasst. Vor der Erstellung eines Berechnungsgitters ist mit 
hohem manuellem Aufwand aus dem übergebenen Planmaterial ein 
dreidimensionales Volumenmodell der Baukörper und der angrenzenden 
Wasserstraße zu erstellen. Diese CAD-Arbeiten werden mit der WSV-Standard-
Software Microstation durchgeführt.  
Ein Horizontalschnitt durch das 3D-Modellgitter ist Abbildung 1 und 2 zu 
entnehmen. Wie weiter oben bereits erläutert, stellt das Obertor (Hubsenktor) 
den Kernbereich der numerischen Modelluntersuchung dar. Um eine Interaktion 
mit den Modellrändern zu minimieren, ist das zu untersuchende Obertor etwa 
modellmittig angeordnet. Das Modell erstreckt sich über eine Gesamtlänge von 
etwa 700 m von der Oberpfalzbrücke (oberstrom) bis zur Mündung des Regen in 
den Donau-Nordarm (unterstrom). Das Modellgebiet weist einen 
außerordentlich hohen Gittergradienten auf. Die gröbste Auflösung ist an den 
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offenen Rändern stromauf und stromab angeordnet mit Gitterweiten 
vergleichbar feineren zweidimensionalen Flussgebietsmodellen (≈ 25 m). 
-250 -200 -150 -100 -50 0 50
 
Abbildung 1: Oberer Vorhafen ab Oberpfalzbrücke und Obertor-Bereich 
der Schleuse Regensburg 
00 150 200 250 300 350 400 x [m]
 
Abbildung 2: Untertor-Bereich und unterer Vorhafen der Schleuse 
Regensburg bis zur Mündung des Regen 
Die Bestimmung der freien Oberfläche hängt in elementarer Weise von der 
Ortsauflösung ab. Um die Vorzüge der VOF-Ansätze sinnvoll einzusetzen, muss 
somit bei der Modellierung einer Staustufe mit diesem Verfahren der gesamte 
Bereich zwischen der höchsten zu erwartenden Lage des Oberwassers und 
niedrigsten zu erwartenden Lage des Unterwassers bis hinab zur Größe sich 
herauslösender Wasserkörper (≈ 0,05 m) aufgelöst werden. Der Vertikalschnitt 
in Abbildung 3 zeigt diese aus Sicht wasserbaulicher Belange extrem feine 
Auflösung, welche jedoch zur Berechnung zuverlässiger Ergebnisse 
verfahrensbedingt nicht zu umgehen ist. Deutlich sichtbar ist der schwarze 
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Streifen mit einer durch das VOF-Verfahren bedingten feinsten Auflösung. 
Insgesamt resultiert eine Zahl von 1 534 022 Elementen für dieses Gitter, eine 
als normal zu bezeichnende Größenordnung für kleinskalige Modellierungen im 
Verkehrswasserbau. 
 
Abbildung 3: Vertikale Auflösung am Obertor 
3 Dynamische Randbedingungen 
An den offenen Modellrändern im Oberwasser und im Unterwasser wurden feste 
Wasserstände über die Wahl entsprechender Druck-Randbedingungen 
vorgegeben. Unter diesen gegebenen Wasserständen stellt sich im Gebiet jeweils 
ein Durchfluss ein, der die Leistungsfähigkeit der Schleuse im Falle einer 
Hochwasserentlastung widerspiegelt. Am offenen Rand im Oberwasser wird das 
Stauziel von NN + 332,50 m vorgegeben. Unterstrom werden die Wasserstände 
ausgewählter Hochwasserereignisse an der Donau eingesteuert. Das sogenannte 
H.N.N. ist eine in der Wasserbaupraxis eher unübliche Angabe, war aber 
Bestandteil vorangegangener Untersuchungen. Es handelt sich um den 
„Höchsten Schifffahrtswasserstand“ („Haut niveau navigable“). Dies ist 
derjenige Wasserstand, bei dem ein Abfluss an 1 % der eisfreien Tage der 
Jahresreihe 1924/1963 erreicht oder überschritten wurde. 
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Nach 20000 Zeitschritten mit einem ∆t = 0,01 s wurde bei den hier 
durchgeführten Modellrechnungen näherungsweise ein quasi-stationäres 
Abflussgeschehen erreicht. Die Auswertezeiträume liegen am Ende dieses 
Zeitintervalls. 
Tabelle 1 Definition der offenen Randbedingungen 
 
4 Ergebnisse 
Die sich einstellenden Strömungszustände über dem Hubtor wurden mit dem 
Visualisierungs-Werkzeug Ensight hochdetailliert aufbereitet und sind 
Abbildung 5-7 zu entnehmen. Dargestellt sind die zur besseren Kennung mit 
Partikeln gekennzeichneten Stromlinien, die entsprechend der vorherrschenden 
Strömungsgeschwindigkeit eingefärbt sind. Die gegenüberliegenden Fotos 
zeigen jeweils ähnliche Fließzustände während des Naturversuches.  
In Variante 1 mit einem ∆H zwischen Oberwasser und Unterwasser von 0,85 m 
resultiert ein unvollkommener Überfall mit einem eingestauten 
Strömungszustand bei mäßigen Fließgeschwindigkeiten von etwa 3 m/s. Erste 
Wirbelfragmente sind festzustellen. Die in Variante 2 untersuchte 
Wasserspiegeldifferenz von 1,41 m führt zu einem ausgeprägten Wellstrahl mit 
extrem hohen Strömungsgeschwindigkeiten von bis zu 7 m/s und starker 
Turbulenz in der Toskammer mit einem in die Schleusenkammer 
hineinreichenden Nachlauf. Der in Variante 3 bei einer Wasserspiegeldifferenz 
von 2,25 m berechnete vollkommene Überfall induziert einen eingestauten 
Wechselsprung mit einem Tauchstrahl. Es ist ein stabiles System aus drei 
Wirbelkernen zu beobachten, mit zwei starken Wirbeln in der Torgrube und 
einer Deckwalze an der freien Oberfläche. Die Ergebnisse des numerischen 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
417
 
Modells entsprechen der im entsprechenden BAW-Messbericht (2000) 
vorgenommenen Klassifizierung der Abflusszustände (siehe Abbildung 4). 
 
Abbildung 4: Klassifizierung der modellierten Strömungszustände; aus 
BAW (2000) 
Der Strömungszustand der Variante 3 zeigt starken Mehrphasencharakter mit 
einer Herauslösung von Wasserpartikeln aus der freien Oberfläche und wird in 
Abbildung 11 im Kapitel 5 zur VOF-spezifischen Bewertung der Ortsauflösung 
einer detaillierteren Betrachtung unterzogen. Die Fotoaufnahmen im Zuge der 
Naturmessungen zeigen in Abbildung 8-10 qualitativ ähnliche 
Strömungszustände. Bei einem Vergleich ist aber zu beachten, dass die 
Randbedingungen im hier vorgestellten numerischen Modell der tatsächlichen 
Situation einer Hochwasserentlastung entsprachen, wohingegen die 
Randbedingungen im Zuge des Naturversuchs bei einem aus Gründen der 
Sicherheit geschlossenen bzw. teilgeöffneten Unterhaupt nur näherungsweise 
wiedergegeben werden konnten. 
Tabelle 2 Durchflüsse im Zuge einer Hochwasserentlastung 
 OW    NN + 332,50 m Q [m³/s] 
Variante 1 UW    NN + 331,65 m ≈ 138 
Variante 2 UW    NN + 331,09 m ≈ 156 
Variante 3 UW    NN + 330,25 m ≈ 145 
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Abbildung 5: Numerische Modellierung von Variante 1 
 
 
Abbildung 6: Numerische Modellierung von Variante 2 
 
Abbildung 7: Numerische Modellierung von Variante 3 
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Abbildung 8: Fließzustand im Naturversuch ähnlich Variante 1 
 
Abbildung 9: Fließzustand im Naturversuch ähnlich Variante 2 
 
Abbildung 10: Fließzustand im Naturversuch ähnlich Variante 3 
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Die auf Naturmessungen gestützten Gutachten führten zur Angabe eines 
hochwasserentlastenden Abflusses von ca. 147 m³/s im Falle eines 
vollkommenen Überfalls, ein Wert, der bei anderem Wasserspiegelgefälle auch 
unter- bzw. überschritten werden kann. Die mit dem numerischen Modell 
ermittelten und in Tabelle 2 aufgeführten Ergebnisse reproduzieren diesen Wert 
in guter Näherung. Für das Fünffeld-Wehr Regensburg wurde beim Neubau 
1969 ein HQ100 von 2700 m³/s bestimmt. Hydrologisch gesehen ist der 
theoretisch mögliche Beitrag der Schleuse Regensburg zum gesamten 
Hochwasserabfluss der Donau im Bereich Regensburg somit als verhältnismäßig 
gering einzustufen. Der verhältnismäßig geringe Durchfluss beim größten 
Wasserspiegelgefälle ist auf die Unschärfe des eingesetzten VOF-Verfahrens 
zurückzuführen, welche im folgenden Kapitel noch genauer diskutiert wird. 
5 Bewertung der Ortsauflösung 
Die zu einem Tauchstrahl mit starken Ablösungen an der freien Oberfläche 
führende Variante 3 der Modelluntersuchungen wurde mit der 
hochperformanten Visualiserungs-Software Ensight bearbeitet. Die resultierende 
Ansicht ist in Abbildung 11 dargestellt. Um die hochturbulenten Bereiche besser 
zu verdeutlichen, wurden die Zonen extremer Wirbelviskosität (> 100 m²/s) 
weiß eingefärbt. 
 
 
Abbildung 11: Räumliche Visualisierung der Ablösung von Partikeln 
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Wie bereits in den einleitenden Kapiteln erläutert, ist das Vorsehen einer 
ausreichend feinen Ortsauflösung im Nahfeld freier Oberflächen eine elementare 
Voraussetzung für zuverlässige hydronumerische Modellergebnisse auf Basis 
des VOF-Verfahrens. Im hier diskutierten Fall wurden zur Berücksichtigung 
dieser Bedingung an den notwendigen Stellen Elemente mit einer Ortsauflösung 
von minimal 0,05 m in alle Raumrichtungen vorgesehen. Dennoch zeigte sich, 
dass zu einer weiteren Steigerung der Genauigkeit bei der Abbildung sich 
herauslösender Wasserstrahlen an Wechselsprüngen und Überfällen streng 
genommen eine noch feinere Auflösung sinnvoll wäre. Modelluntersuchungen 
mit einer vom Standpunkt der Mehrphasenmodellierung nicht ausreichenden 
Ortsauflösung können zwar zu numerisch stabilen Rechnungen führen, zeigen 
aber das unphysikalische Phänomen des Aufschäumens der freien Oberfläche, 
welches bei der Interpretation berücksichtigt werden muss. 
 
Abbildung 12: Folgen unzureichender Auflösung bei VOF-Modellen 
Die Ursache dieses Verdünnungseffekts ist in Abbildung 12 skizziert. Aus dem 
Wasservolumen löst sich ein Wasserpartikel (grau) und tritt in den Luftraum ein 
(weiß). Liegt eine ausreichend feine Ortsauflösung vor, kann das abgelöste 
Wasservolumen eine zu erwartende Kugelgestalt annehmen, die bei 
abnehmender Ortsauflösung nur noch angenähert wird (Abbildung 12, oben). 
Der Grenzfall wäre ein Element im Luftbereich mit einem Volumen identisch 
dem Volumen des abgelösten Wasserpartikels. In diesem Grenzfall kann sich 
das freifliegende Wasservolumen gerade noch durch die Luft bewegen 
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(Abbildung 12, 2. von unten). Bewegt sich der Wasserkörper aber in ein 
Luftelement größer dem Wasservolumen, trägt das Wasser nur zur Verdünnung 
der Luft bei, es bildet sich „Gischt“, das Wasservolumen ist nicht mehr 
lokalisierbar, und die Zielsetzung des VOF-Verfahrens wird verfehlt (Abbildung 
12 unten). 
Um Mehrphasenmodellierung physikalisch sinnvoll und dennoch wirtschaftlich 
im Verkehrswasserbau einzusetzen, sind in Zukunft VOF-Nachfolgeverfahren 
mit optimierten Rekonstruktions-Algorithmen für die freie Oberfläche, wie zum 
Beispiel das Level-Set-Verfahren zur Anwendung zu bringen. 
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IIydraulhtbe R isiken beim Yenag1:n von 
Schutzbauwerken 
Anljc R(')l'fl~~ hd n. Reiuhurd floh I 
Kur d lll\ ~llflg : Im Tnll, .. Cillt'li T:tl::p:.'J'ICJJt'-J'U-.'.1::-'1 k"Cou1mt. .;)• im Uuh:rlanf 7\1 
!-'roßcn hy, l, uulisdt:n .B el o ~ h n ;!, t "l) des Flu:-.-cfnut:::: ~e l ( )s :,. d:•r ,,n 1lut u : I;.,'Tc : -.,cnd ~.• 
Rchll\1\lltW unrl :m~.:h t.k'T' \V It ~~ ._: rb;. \ UV/ e r kc Zu• f. i n,.ch ~{Z \' II A (til·').::r Risik.c:•• 
•J!<'KC.t l•eutc num-:-Ji!'>::llc <;imnl;:ali>Jnnl 7.11" A\•lilweituns OOt flutv.::.fc cr ~ d ;, 1: 1. ~ dc' 
T;,t;o cT'\tellr Nll!:h ~ incr tu.2~1 EnfU.::ru:J~ i- d~ llwnu \\'lrtt J!lnl J.~ dk ~hc. 
J':vbkmc b. ~ 4« E':fa'"'' ~der t::il~·' ' 'P"''C'n e fh1 di: SirrNI'"k-n ei .l r~: .ae.::ta 
UJ'tl.l. : " ,,·a·(kn Er fahn m ~~~~ fu" c= i~ :en< n l ttln'ICudnngo:n iLU)o(f'CWCt1d. 
Talspcn'Cill; t\h.:lt 
llinte'1(rund 
Ob·.vohl 'I nl; pcrrcn ~ ~ o rn l.\ l l; I' W e i~~ sehr :-:icherc s~ ~ uwe r k c t:i:ld, kam c;; in d..:l' 
Vc rgan ~{; uh t.;l l immer w i ~.:d.:: r 7\lr Zerstörune im Krie,g.~f ; .J il bzw. nun Bruch \'(')u 
:\h.<;perrbduwrrk~• l auf~.rnmd Ullg...'""'Tlf.gender Dimenc-..H.mit;rung b.w. BaU.."''tl$· 
ftihrung. die wrt-..-cndc 1\;•tu>lr<'Jlheo ausllll<lcn. 
Sn wm1.h: 194:\ um Ende lieS Jl. \Vehkri cMI:'~ cli(' lvtchn cm l sr. n;~nu hombJr:fic:n 
ltni.l Jie ci:H')'' ':; r.:;sr.lrien::ndc Flutwdlc hatte 1200 Tl'lte t ur folge (IS:i r.w~lmwr 
1949). 
Ah Bc-iipiek: 1Ur aJ..··:udh:l\.· Ercig.lliSSC ~.::ic1 hier zum ~uw:n der ßmclt tks 
Sl'isun - L>tunmcs. iu Syden mu ~ .O G.ZU02 . w;lh.rscht;inlk h .1ufgrund \'(')n 
Baum tin ~e hl , g •. m~mnt. ht:i "lcm ~2 TL•It.· zu heldagt:n wnrt n (Ahh. I ;, :t ~ O O 
tvtens..:hcn Wl ll'\!cn <lhdn.cldt.lOi. a l ~ ~iuc 3 m h d ·~ flutweHe die un tcrliegcmlcn 
( ;erudnden Ob;.:rnutece (sph.· .. ~cl tmllFt' Oi.06. 1002). Die Ut<völkcrung war nichr 
gC\1.-a"llr b~w . "'vakuicrt wnrden. 
Zum andc• c:u ~c i der Dmmnhn,clJ vtm <: l;.l:;hütlc :un 12.08.2002 i.-'l'Wlllmt 
(flomsdu:ill, Aig.··;ffr & p,,Ju' 2002), h~ i dem c~:> - h (:d l u~ t dur.::h dn uuß ~r · ­
gewö;ulllch:• l lo dt wn."-'flt'! t"C i Ä n i~. d()SS über cli!!! llot.:hw n . ,~t. • \~r HLa~tung ~all .,tg c 
d~s Danlllh.h nicht .._ ~ c föh fl wcnh., 1 kooulc - Zllui Oh~r~:;~riim\"1 1 und 
,. 
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nach fol;tcrdcm Ulu·;.:h des. [rd <:mnll h, ' ~ kam. Ourch au>rcK:hencfß Vorvtartu.mg. 
der lkvfi.ketul't( het1md :-.ich k~,.·in Rewohn.l"r a ~f .. 1cr SrraiJ<:, td~ ::lie Flulwclle 
Jen 01·1 li htsh iln ~w~ pCk > ~i :: I T t.. 
Abbild ung I : Zenctnc't(l Sci..ctln Damrr m 
Sytit:n (ttfio.;'c ~ :" 1 ... 1wr:gc.' anfmt• G7 . fl1 .~l}( J.f .'. 
Altllildamg l : Ctxailuru n~:. Jt ha 
ll th,:r Si,ldl Z(u·ich ( i 'i~d HtJ ' !9S'}J. 
ln V \.-r.«:hie.d t.'" l ~n I .ttlntk:rn \v~dcn Kutastrot•hroplänc 1nit (l05en7j.eU<.'ll 
Ü b:..-rfl urun g~ Oäch~Jl für de.n hYI')(Jod t-.. 1i~<: he., Bruch vo..nt Ah~fW:J ' I b a u weJ'l a: n 
tin\tcllt (Abb. 2). So t • xi ~ TiC t ", L. n. in Zürich l!·i u s rlin rl i i~\.: :1 Vort•/dl11$)'.Siem mit 
Hilfe "or T ietl on~ ir enen (l-'l(l:d:,.,r /9SJ). ln Ös:errcicb ·wun1en z. ß . Vorwt.'ltn· 
~~k ,_ 1,e für llcn <.iepaiMh- uml de1 I insreTUIJat:1m inr;t,tlliert fScltwab & 
p,:rcfl.:,· 1982). Iu Nl)nve~cu begann lll<lfl rnic rlcm Eindchton ~L 1i l c r 
\Vru:·,,~ y$t..: me lUr di.: Bc\'ülkcmtl& vrähren<l Je:-~. 7W,.!h."D Well.uicge~ . Sc..i.t 1~65 
Qibt .. ~ g_esctzlieh v ~rn:~l rone Rit.: ~ tlinie.u f'li" die l;nichnma dc:anigcr Sy:::tet~ 1c 
1uu.J 1975 wUiff.; b c~e l .to:,:, c.·l l , 'I'WL'I SystCUIL' f lil' l!v a l ui e· · ~mg~ - und 
Op ti111 i~r ung57. w~cke 7.U <.:rrkhtcn (I/open~~ llu!mt.'.tt 1.91i2}. 
2 Methoden zuo· l!:nuitllunl( der l'lutwel lenuusbreitu.ng 
rl u t\veH~ n in t~1 1 ~ .. ~ Tal~pNrl' ll hi11 C h ~ ! dien (i.'l r d3 ~ llah::·hulh l ie ~ cmJc Tal e ine 
außtorurdentli..:..'c hyrl~ulisch e l~las.rung d~tr . :.l:ie 10 ihr.:r 1\u~wirl.:ung t ) tei~ Uic 
\'OD Ex1reml1ochwLS.:icm Hhcrsdm:ice1. Die ( J h.:: rtl utu n ~ g:·c.,Ucr G~h i~ lc: · vml die 
dadun.:b l.!t-:-ichw..::nc HfUC lt:ld 1·:\•) •kut~m l~, die \ · t. ) bilis i(! t U ' l~ gtvßc:- Mcn ~e n 
vnu Gc~hil:'bc , Holz und ~n<k-rcm ., r.::ib4l.uc. die zu einer VCNChfufung dtr 
Abtlussvc:·häJro b!l;.: ti:ilu-en. mO;sen in ri t t:~c rn Falle b~.:rOc k!>- ichti ).1 1 '\'.:l·dcu. 
1\·hJßgch c ud~ Rnudbcdirltlll llgC:J iiir _ic ~l i che Phnmng Vl"lll rvlaßnul:mcn des 
Kat;~~ :I\'SJit\..ru<: hut:l'ro sind c.iic Anl..1111fLi7Cir d~r WeUe nmJ dt.-: ~ich d•nn 
1. 
I 
Wlf1s.."tb'..t.l d.c '-h•!!!t-lnecll tl»n IId' "~ 
J.\r : l.l.f1\'l",_~.-,._ lt.lb-1\k~TI ; Of~ 
t:in~t.cl lcnde- llti.lximak: Wasserstand. D·c Ausb1\:!ilung von t•lnrv.•elh,:u bci1n 
l•ypothe'.isdtcn Hl'ucl• ~iuc s :\ hsperr(:nu w:.:l'l«:." l:mm auf •.mto:rschil!cll it~ ~~ ~~"' 
Wt!~c \~nn i t t clt •.vcl'dt:u. 
frühere l.'nte•'3u(:hunijC11 rlUC7t~n vh.·.Htch de1l l•ytln.ulischen ~ .. l<"d ~ l l""'niUC h . So 
\\11rdt z. B. im Rahmtn ilcr Planung eine.; Sp.;ichorheckens l><.-i J~ma clo. hlbtul 
mit ckn tlbbJ"tkkt..,, v''" I ~eu in dncm Moc1clltr.tch_gc:lat:.t nnd Uit..: Fluhxelle 
curdl Spn..,1g.mr,. eut\.") Modcll.iamme~ nt•sg,cl&.t (Kir . .fdmu:~,. ,'9-10). Dttbci 
wurde t"l:stgcstell:. l'lt13!'1 die h ydraulis~·h ähnlicht Nachbildtl:lg der Rn\IIH.-il "kr 
Obersc h\ " · ~ •> unung s ON c hen pmb kma t i~ ch ist. 
E.r::lc R e r ec hum~ .. ·n ort\1lsnm tluf d ~ r l~ruh~ llu ~c d.:r fita• k '/c;:u:inlltchlcn 
Ole ichungeu vt.m a',z .~ainl v ~} iW!I! unct uuh.:r ldcali sicrtrtlg der f'lu~~ - uud 
'l'tilgl'.OnJCtrie (}1-'II{ ' J(~nas L"/ /9/i]j. [n den ?(lis.er Jdl!\..'11 W\lrd.C titJCh die 
Charakte.nshk.cmncthodt "rf LWtmg der o · rr c.n.:u~i3l ~lcichuq~cu ltcntn~"To~~~\; 
die auf Gcrinfh! mll brlu.'bigcr Geome·•ic aUJ:tCW~ntkf wen.k."D. konmet'l (/).·aro! 
19i(}). 
~· v fiO~ .$'-Il • J.l!J'f..:, \'-l.l lO•tlf / ll i!U!Ij::r g l r t ~ 
..... ~r or. el 1. '11•:0 · ·~ ~• ::: t•t . h , l\ (l~r(J i r l ~ 
Ul ~t -wot ell 
1.:.1..:::: f .... , ..... 
··))) 
I :!CO) 
t(IOOl {; 
.,." c 
0 ~ · 
'l'll.f:rn-
II 
I t C(.ti r.· 
• •  · s~ l . .. : 1((• 
:\bhlldmt$( 3: Vc r~ .t f dc h " ill('f B e 1 c..:h uu n~ m ~t g!cidleu (i n ;.o;: m ;~:I Y l{'t rt \r. 
ubcr uat .:r.'il.'hie•llivt.::r ~irnu l r.rio u .s:~ <:ofl ··\· ;.·:·e. 
Di\: heurige Rc..:ll"-ntcchnU.: gestaU.::l eine rlf'lailli .. ::rk~rc Nach[)ildvng der 
Ta.l,goottl~ und die ltereclmung in~t.1rion1l:t-r Ahtlü~<\.e mil uumcrisc:hetl 
\~l'<lt>.lcn. Nchzn l:!i)u:::au:nh\oit:khrngen \'CJ'M'hicdcner t.:nivcni:lätcn unn h'SIIIulc 
(7. B. FI.OüDSIM dor TU Müuchm) "oheu auch zahlroic.1e kOIIIrolCT7iclle 
P r <>~ r ummc (7. rl. BOSS DAMflr(K. Milto I I ) "" Vertligung. Fici eige!leu 
l., ul.::nmchungcm hul sich di~ S(•ft·.vilrc DAM H I~ K uls ukht gL·cig:nct erwl~~ cn , da 
u u m ~:ti~c he Prt.,bhanc hei 7u Sf.cih.·n Gradi~ t il c:ll in dc.1r Ah t lu ~~ f<t •t Vt.' und hci 
kleinen A 1 1Ümgsabt : U <:~~ n im Tal auftm.ten (v~l. C' nn.:t i g k eil~:>( ~llcn in Ah\ 3) 
t3l"i Fhnw ~Uttl b\.-rcchmmgen i~t die \Vahl 7W .s:hl·n ein- und 7\\~idi;;t)".":1 Si()0,31 e n 
1•rogra.wua. nöglich. Oalx..-i in anzu&Th.'1'lcn. da'-.\ ~r so:lc \·icl s.mBen: 
Aufu•,,ud bei e llo\n ~wcidi'l\Cflq<H.l<1h,•u Sim.al:uion b::i nicht aU!=I! t<: ltt.·n~.k r 
D . H ~ J i gflllhil age nicht '-u ::in:.·tu h~;s. t~rt':n t-.rr.ehnis llihrcn n\u'56. und 1\ur hci c inl ~ r 
lltkhcnh:dk n . A. u l..: h r t~~ inw g 7 . R. in bc ö i <.: d ~Ut! ll (Jebictcn mil v...:rzweiQ,fen U' lll 
pnmlk!cn :\ushrcilUIIKSWege.l sinr vnn CI':\Chi.:illl. Uei den vorwi...:P,.cul.l t."Ugt;tl 
Taleru dem;chcr \ ~i t h: l !i- d>ii ' ~ C mnerhalb der m ~ü.tt n T t !:~p ~;ue u b i ~ t ~ i ~ h dn;; 
cindim\.-n:o.iuntth:: ll l~rrac hn.m g clcr Flutwdl:.:m1usl>a.:i• un,g ;,.n. 
Fiä- die eigendicht f.r:,n·Jiung dw Üb-~r(hrmngckartcn und Cvalt:nitnJn@1;Jl:änc ist 
e:; in ''crn:hit.-d..:~ncn l..än~m \-o:-gt.·$chriclxn, Sicht.Thdtsn•k·oren 7U 
b~ ri ic k);ich t igcn. So wml z. B. in Fr:.1nkrdt:h die m Hxlfl l :ll~ 1- hll\vtllt:nhotm um 
15 ~ ~~ erhöht wtd die A nkunfts.z.:.:il um 15 · ~o t\':<1n7iert ( .\f nf in ~ - ~ m .I Y!l J). Weitere 
Vorgahen könn ~.: n c.ll ~ \1 B•'u<:hV()rcnng des A I 'Js p c r (b n uw~rk ..:: s h.;U't.' IICn, d~ r 
~ d n v c; •· V(lfher!\nch:u· ist. Iu <.l...:r Sdl'ovej7 \Vinl V(ln c b~:1:1 v oll ~ r ~ n cti gi.' n und 
plötzlichen Bruch des l\ bcpcrrhauwcrkc!t lu ~ie~ n n g,e n (V l ~ d WJ ' 196'2) Auch in 
t'rankn:ich g·du mau von einem p lötlEdu:u Vc:J ~u g_t-~• att'. \~~ ä :· m:nJ bei Mt~ue•n 
und Steioschiiml.:lmn-.::~• <.Ii~: .=\.11.ualune eine.-. 1\öt:zlkh~..'U lhuchct 2cr~htli.Tli.gt 
erscheint~ k.arut lli~.·} On eif-.:Jl Frddamm vid&h.!h als UJlrcalisticch tl~\.-sehe l 
w~:tdeu. lJ O.:ut:r.chhmd ex~ri e re. t l k..:in~ Vorgulx..·u für hyrn . hc.i~ch;; 
T :\ l ~ pc rrc nbn u: ll!iL t:JtH d : u . 
\tlhUtln)t .f; Oi~ R~le d« ~11-r;uac Mil.p·U.S<!t in Sodrhnl.rra.:.a 
,.,~ te da St<lllt f't ~ju:~ 1111 dr• ("n1Cd"Arur (f "tu: oo,..,J3(1Jelfl). 
Ovr vollsll'indige n nu ~ h dc:-. A b :; p'- ~ r rb tt lf \.\ 'l! l 'kt~ Bilt s:ch1.T fUr U •)A e n ~ r a um;.u.u .: m 
(:G. B. ' T~ t l :;p ~m ; : ~·tn l p :u , ~e t. vgl. Abb. ~ 1 ). hei den a n Jl ~ :'Cl'l 'I ypt n von 
/\ b s pctTb ~ utw crkc i J hilden ~ i ch Brcsdltn ru:t kh'l1 neren H n .: i l ~: ll tllS der 
U. H.J w ~ r k s br~it ~ :uu;. Zum 8rudt"\':thf•lte•' vnn 1--.rddärmm.:n ~ib l es 7ahlrcicbe 
V<..-rö ln : u ll k .u u• ~l: ' · ,:;r.\\'r.hl 7JJ sl:ttislisl'lh::n A US''N;;nu n g ~.:~'l hlstorisc;'lcr 
l>anvnhnlchc al~ t.uch ü~l' MOOellv<:RLtehc. Dl:ls Umchv\:"rhJ.lt\U ~·on 
W!t:b. . b:...ttchc \.fr:~e ...... ~.i~) urnz-; 
ln·hl_.li .. W..,;f(:'bJ •n:! l : n..i .Y·n..; O•toeke 
Sr.eiuschüttdäm•tl\:u ist nur un ~("l uo~ ... ·n<.l unten;u..:h( ulHt \Vi(d t.la ·L<.:il im Hnhmcu 
des F.l J - Projekte< IM PA<.T cinsehc o.1dcr "rfo,.cho .. 
3 Bestimmung der Ring>~nl(sda t en 
Sei: 19 <1~ w ~ rd tJl um (nstitut tlh· \".o ' u ~ sc r hau u11d T t.:..:hni!:chc. IJydromechonik der 
TU Drcs<1eu Untcr.::uchuugcu 'lW Au':>bn·:hmg. "'l''* F l uh ~..· ell t u b..:im 
hypoth..::ti':>d l ~ . l Bruch vc.u T ~ •l spc r r\.! n ... 1urchgdlH1rt. 
1)..'< Bruch de hl.p<rrc eGengt l•lulwcllc mi1 <bcr Au.dlors>l',<I:J.~Iinic , die die 
Zutlu.=;.l"ganglimc zurn lh ~t"<.'CI.U l tii"S~~tbict bi:dct. r>r.s uu1::rhalh de1 T,tl :'!pclTc 
licgt•n<.I ... ~ Flus!:ta I ,vjrd durch die Cing:ahe V·.:>O 1 ttl c.JUCI'!'\dll' in~n abgchildl!l. Ud 
den lJnte r ~ u .:hung cn an d"; TL D•·t!-iden wurden di ~MC nur der tl rnndlagc dc.r 
r.opogra1isd1..:11 K nrr~n TK 10 b7W. t! ubpn.~ct:end er l>ulcns..1.t7e en.uliH.:lc. fJ.1he:i 
wurd" in Abh~lllt i xk it vom T,>lv"rlauf un:l d"r Ulcid·föronigk~it d<< Tol~s 11llc 
O.R b'• 5 km t:u Qucrschn.ll g<:lcl(l. 
l>er Rtnthdtshe.wert h~ : l ch:cn Cll1Sl ~ hcidc nd .:n l:! i uf. u~ ~ .mf die Aus.br ~1 1un g dC!r 
Flutwelle. i l u ~ Abll:.\chung 'NNltrcnd d~ r /\\1sbrdtuns .llc)·v.·ic dem .~i ch im flu~~ hel 
einl-il:ellcud-.:n mnxima lcn \\'a ~~e nHnnd . A1ol.:fl,:w<l JfJYl cn1ptiebfl a ul ~rum l der 
Unlcrsuc1ml\& i.um intecnmio1mlcn Stn1ld c.kr 03.1 nlllb ~u ... ~ t~imulati c••• llll J\:n 
l<auheirst":iwcn n ~dt .Ytrickl~r Wt11e .t"*ixhen 15 m1's!s (Sicdlungeo: ~ccbige 
und tiefe Schluc u~ · 1) u:td 30 n,u•.rs (rcgclmäßiS'= J:om: d~ llu~Luuf~1 und 
nicdtih'C Ve~~:Uilln). Wm:!Pmttg~l 1961 ~ibl den RcifJvngsbciwert mu:b 
~ l ricld er tu: rlulwi.'Jfeuber('rhnnnt-tn mu 20 bis JO m1'1/s an. Eine K.alibri...:rung 
uuf' d:J.s F.rcisn:s Si.\lhsl i ~ t nicht möt(lich. 
G röß<.:r:.: Scirt ntfiler könn~n h~i Jcr i\t;~l "H dwu ~ eher F l utv,:~ll c große 
W ;, ~..serv ~'l hurumt Z\Vi~hcu~pcl"hcrn und !)0 den llll)\.imaloo ,1\hfltJ$$ ci1:cr 
FlutweHe n..··c.haieren (.~bb. 5). Be ct..,,l numerischen ~unulari~"H\Sl)IV)ttummcn 
k:mn t'incm Qnersdm:tt in AbhHng1gkeit \'<."0 der g.c00l'i1isc-hen Hl'lhe eiu 
Rclc.nti:)llSV<.'Jumcn 7.ll,&e'l'~rLfn..:l we1Yien. Da sich ei•~ e '1 < ll s pc rrcnhm ~ ~~ w ~ ll c ~e hr 
~ c h ne l1 awslm:ttt:r iSI hi ... ~r ah 7.t i ~C II i1 1 Lc n , in•J.:iewcil d :.t~l \Va~~e1 · !)d O~u · cl ~ g a u ~ 
<fer WcJ lc &enu~ Z<.:it hat, 111 dH ~ Seilental eifi'/Udringtn. 
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Ahhiltluug S: B~ •...:• : : m u n ):;!:'t: t }.\ d mi s:-oe f'Ut• ,!:,u IVIMXimlll:m Ah!lwc') mir \.ldcr 
\:h.te Üt'rü c k~i ~ h t i ~;: u n ~ rl ~ r ~ p cic: n cw wi l'l n 1 n g dOI' S{'il t:ul;11<-t 
ilinl..:-) tmd bi.: i V ~ m ;H i on d't L . n c rS tr l.!' u t:;u dh ~ di u g uut!" 
(n:chr:<: ). 
ln den M it:els ehi r s~ r. ~gi::>nc~t l ku l~ 1.: hl amh .. in d ~ ncn l'lf'iutig Ta l ~ pet ' ren 7u n:~ 
Hnchwi11:1:t rl;.r.luH7 Utld ~\tr T ri nk.w~tsscrv :: r 1'org u ng etdch[tl W\Jn. 1~t\, lit.!g'-"'l 
n.kht $tll\..1l mdn~:rc T a l ~pcrren emlar ~ c"ll tt-~ I· lll">\laul C~. Brü:h. die oberhalb 
tJ:clc~~rc 1 al~erre. .so ergiet.S: sirh die Flu.wcllc in ritn Speic':herr:um der 
damonrer~~le~dlletl. D i~ o,.."c.,"m~gr()Jer fior die Tllscem: lOIIQ I und BHQ 
2) k.üuuon dubc: übcnclvitll!n werden unc ~iue h)'ll.-..uliochc f:bcrla.QIJ1g der 
Anlaec l d~· · Hocll\\'a~~ rutla~twtg is. nait-~IK:h.. :lic OberprOfi W'C!rden mru:sen. 
Hir die TaiSJ'I Cn ·~n ~ind J;C.Wud~rtc Rd\.·ntiOtltibcrcehnunsen nötig. nie 
Zwisch;:n!'\;rtic \el'llng d~r F1ulwc1Jc im Speicher f.Uur 111 ~ in~ r d-:ullk:lu;.n 
t\hmil\llt'n•uK tl c~ nH•xiun lcn Ahf lu~ ~ e~, wenn 1fil) u !IC:rlwJI;\ .141.:l<.~gt: n ..: T<tlspct,.c 
Sttludlt;lll. B..:i ~: i ncm Krnch der K~<. :(s.d .. ~ ktmn c::. ~ib(. •t ltufgrund der erhöluen 
LJ e c l..c l t'N~ I :i!l-i.: l'sül n cl~ -r.u ein.e1n <i t::UIJich grOI.k:1.·n maximalen /\hfluss k~ mm~n. 
Cbor da ~. ~ 1 ,1 nl'll•u(ll",l'U von Spcn-cnbJ.\l\V..;rkcn h.:i Üb ~ 1· f1 u hm; ~ li<."gen wenige 
Daccu vvr. D;~ mm bnu wc rk e hieten aufg•·und der Er'- 'l'l i un :;c t~ch::in un g..:n auf d:.r 
Obi.:rJHic.:hc c in ~ r Chertlumng n:ur wenig W k l c r ~ l ~md , 
Uagtgcu künn .... '11 J\ .- J r~.uc r P einer C.b~rs:romun g U~:~ · J\:nm&: vnn t:1mgen rvt!tern 
sla1llhallcn. 1> 1< ~ UogetlStaumuuc-r J.;,:;r T al ~p.;rre: Vnjom bnlrh btl der Ütx..T-
#liÜUJU.UX Uu."<t:h dn:! mehr als 70 :\1l~ter hu:1t Fhal\\-cllc. die riurc-t einen 
Oc:tcn1L1Ch htt\'or_s.e. ufe J ~I wt'll'\1\.1.1 \'t-aT. nicht und auch dl!! ( ie·.vichtstttuotatter 
der (lir,.".\ l">lsJl<"m: in Montano lJS;\, h ~l l 1%4 <lt:. uod>TSlülllligl'tl 
Üb.:l>lrßnlung ihrer " ''""' nach S~arkUc<ler..<hlätN:n •ttol<i (Ahh. (,). 
\\ ":;a;u:: :o. ~kk< Mintr J"'~ur.IJt:.lllk*i ~ ; 
rui11.t ai:rWll$s;:l~ t.a:J '''"~.~-r n• ri((K:~.. 
·tZ9 
: \h hlt rtu n~; 6: Ll:oer.i.lriln·•me <.k Ci>ll\ltl - S. t M u n:m~r 1%-4 (IJ .~(J.~ \'· & · q 
Sc;i h ~ l.ruO\i~~c LUm Haupulli sind im A ll ~e n 'IC in cn ·..cm SCl r.el'ili ~l.,..,. C..irülk im 
Ve•t •!iJitUs zun1 D ur cl · t ! u ., ~ . ul 0 1~c der 1- ' h.nWI.. ~ Ih. ~. dass s ie keiW."' Auswitkung nnf 
die Fll l l wc ll c~'l.H S bt e itut 1g h ah~ n . Anu::r.:: b l der 1':111. weun Ja:-; Tal, in dtm ~i<.: h 
die fohiC\V<:lk ~·u:-;br c i r ..:t. in das Flus!'ital eines \ · i ~ l . ~rößt · rc n FlussC's eiuu•U'ltlcL. 
4 Zusammen rassung 
FOr c.lk aw;reichendc Wumung., F:vaktu:rung und llilfe i.lll Ful lc <ic~ J lru d J~ 
einer Scl .-l.. li:!bau wc r : < e ~;. sind Angaben nt" pt.lh.WIIidkn A n k t u t ll d~ c.: i t und der 
1 ' \ö~ lkhc.. 'Il maximaleil v,:t,~~::rslii. nd e .l ot\~ cu d i g. 
Für eine möglh·hgt rt\\li~:i.~ ht' Eüm.:häuung des Gc la.hrdunw-P')ren.titb. vnn 
Ta J.~ retrcu Wld die wi1·l.lidtkeitsoo.bc "'~'~buu)? von Cl>ertlutuux•~b'Cbicren 
,;:rehcu zur Fhllw<::Ucnbcr:chnu1g ~-.~bl:t"it'hc- Si nu(<llio:upro!-.'1'3mn"te zur 
V<:rtU~ru ng , filr J i.:. gvcig;nere Ei n ~n bt. ~ w c r tc gcfbnde•· -..\-·t.-rdt·n mü. c; ~ ~ n. 
Tn>tz der vorhandenen U er (~L hmm gsprnr.ranUII C bldbt jede rlu t w • .: 11 cr 1..:111'l in lu n~ 
.:in.;: :ichr i•tdivJdut:ll{; Aufgabe iu t\h h i'ine i P.. kt ~i l von den ö11li<.:k.:u 
Uegcbcn h dt~ u . ('l'lr die vo rste h ~n U einige ~ . r fnh t'H H K S\\ · L':ft:: crl:il•terr V•'lHxll,';n. 
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Flussgebietsmodellierung mit Mike Flood –   
Theorie bis Praxis 
 Ole Larsen, Elimar Precht, Morten Rungø, Kim Wium Olesen  
 
Zusammenfassung 
Die Anforderungen an die Genauigkeit und die Detailliertheit von 
Hochwassermodellierungen haben im letzten Jahrzehnt deutlich zugenommen. 2-
dimensionale Modellierungen von Hochwässern in städtischen Gebieten und 
Auen sind zudem heute üblicher. 2-dimensionale Modelle sind jedoch nicht 
immer praktikabel, wenn es um die Modellierung längerer Flussabschnitte geht, 
da derartige Simulationen Tage oder Wochen an Rechenzeit in Anspruch nehmen 
können. Zudem erlauben 2-dimensionale Modelle nicht immer eine genaue und 
effiziente Modellierung schmaler Flussläufe, Gräben, Kanäle oder Wehre und 
anderer wasserbaulicher Strukturen. Derartige Drainagewerke können zumeist 
besser in 1-dimensionalen Modellen simuliert werden. Das führte zur 
Entwicklung von MIKE Flood, welches 1-dimensionale und 2-dimensionale 
Hochwassermodellierung kombiniert. Dieses geschieht durch eine dynamische 
Kopplung von MIKE 11 und MIKE 21, in der beide Modellwerkzeuge simultan 
mit an jedem Zeitschritt berechnetem Austausch der Abflüsse zwischen beiden 
Domänen laufen. 
In den letzten Jahren wurde MIKE 21 weiterentwickelt, um es in der 
Auenmodellierung anwendbar zu machen. Die Entwicklungen hatten das Ziel, die 
Überschwemmungs- und Trocknungsroutinen des Modells robuster zu machen 
und die Fähigkeiten von MIKE 21, Strömungen bei hohen Froude-Zahlen zu 
modellieren, zu erweitern. Diese Verbesserungen erlauben realistische 
Simulationen der Ausbreitung von Hochwasserwellen über initial trockene Sohlen 
und einer Anzahl weiterer Strömungen bei hohen Froude- Zahlen wie z.B. 
superkritische Strömung, Strömung über breitkammige Wehre, hydraulischen 
Sprüngen und selbst Strömungen bei Dammbrüchen. 
Stichworte: Hochwassermodellierung, Modellkopplung 
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1 Einleitung 
Mit heute stetig zunehmender Nutzung und Investitionen in 
hochwassergefährdeten Gebieten nimmt der Bedarf an Simulationen von 
Überschwemmungen in diesen Gebieten zu. Dieses betrifft sowohl die Anzahl 
der Anwendungen als auch die Erwartungen an die Genauigkeit der 
Vorhersagen. Moderne Hochwassermodellierung in der Fläche kann die 
Vorhersage von Überschwemmungsflächen in komplexen städtischen Gebieten 
mit Kanälen, Tunneln oder Straßen zusätzlich zu den natürlichen Marschen und 
Ebenen, die Strömungswege und Hochwasserwellenausbreitung bestimmen 
können, umfassen. Dieses impliziert strenge Anforderungen an die räumliche 
Auflösung und Genauigkeit. 
Dadurch wird die dynamische Modellierung von Hochwasserwellen und -
ereignissen in ökonomisch vertretbarer Weise zu einer heiklen Aufgabe, die 
gleichzeitig eine genaue Darstellung schmaler Querschnitte zur präzisen 
Beschreibung der Abflüsse, wie auch akkurate Darstellungen der komplexen 
Strömungsverhältnisse auf den Überschwemmungsflächen, erfordert.   
Es gibt zwei direkte Ansätze: Darstellung der Domäne als ein Netzwerk 1-
dimensionaler Gerinne oder eine Darstellung, in der die räumlichen Variationen 
in einem 2-dimensionalen Gitter oder Netz aufgelöst werden. 
Der Vorteil der 1D-Netzwerk-Modelle ist, dass sie sehr präzise Beschreibungen 
der Querschnitte liefern und nur das Gefälle flussabwärts lösen müssen. Die 
Modelle bestehen daher aus verknüpften 1D-Abschnitten, die sehr effiziente 
Lösungsmethoden erlauben. Flußnetzwerkmodelle können demzufolge heute 
sehr komplex sein und aus einem komplizierten Netz miteinander verknüpfter 
Gerinne bestehen, die praktisch eine  2-dimensionale horizontale Darstellung 
liefern. Das 1D-Modell kann weiterhin mit hydraulischen Theorien für 
Strömung durch z.B. Kanäle oder Tore kombiniert werden, wodurch eine 
hinreichend genaue Beschreibung in stark regulierten Gebieten möglich wird. 
Ein Nachteil dieser Methodik ist, dass die Strömungswege im voraus festgelegt 
werden müssen, eine Darstellung, die nicht immer realistische Ergebnisse liefert, 
z.B. in relativ flachen Gebieten mit sehr variablen Wasserständen. Hinzu 
kommt, dass ein 1D- Modell keine Details zu den 
Geschwindigkeitsverteilungen, zum Beispiel in Auen, liefern kann.  
Der Vorteil der 2D Modelle ist, dass sie die räumliche Verteilung der Strömung 
beschreiben und auf diese Weise eine allgemeinere Beschreibung der Strömung 
liefern können. Da die Modelle jedoch versuchen, die räumlichen Variationen 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
433
 
aufzulösen, benötigen sie eine relativ zur Auflösung glatte Bathymetrie. 
Dadurch wird es schwierig, kleinere Eigenheiten korrekt zu repräsentieren, da 
dieses eine Vielzahl Berechnungspunkte erforderlich machte. Die Verwendung 
unstrukturierter Netze hat die Möglichkeiten erweitert, jedoch kann es unter 
realistischen Bedingungen immer noch zu kostenintensiv sein, eine ausreichende 
Auflösung zu erzeugen (Defina, 2000; Bates and Hervouet, 1999). Die Mehrzahl 
der verwandten 2-dimensionalen Modelle  haben ihren Ursprung in Modellen, 
die für den ästuarinen und Küstenbereich entwickelt wurden. Daher müssen 
nicht alle diese Modelle zwangsläufig für die Anwendung in Auen bzw. urbanen 
Gebieten gut geeignet sein. Einer der Gründe hierfür ist, dass Küsten- und 
ästuarine Modelle nicht dafür entwickelt wurden, Strömungen mit hohen 
Froude-Zahlen oder superkritische Strömung zu berücksichtigen, wie sie unter 
Überschwemmungsbedingungen auftreten. Desweiteren können sie nicht die 
Überschwemmung ursprünglich trockenen Landes auf einer geneigten 
Überschwemmungsfläche modellieren. 
Unter Berücksichtigung der Vor- und Nachteile beider Methoden erscheint es 
logisch, beide Methoden zu verknüpfen, und zwar derart, dass in Gebieten mit 
wohldefinierten Strömungspfaden das 1D-Modell zur Anwendung kommt, 
während ausgedehntere Gebiete durch das 2D-Modell beschrieben werden. Es 
gibt viele Beispiele hierfür, sowohl in natürlichen Umgebungen wie z.B. Fluss-
See-Systemen oder Flussdeltas als auch in regulierten städtischen Gebieten oder 
Auen. 
Ziel dieses Artikels ist die Beschreibung der Entwicklung des dynamisch 
verknüpften 1D und 2D-Modell Systems MIKE Flood. Zunächst wird die 
numerische Methodik beschrieben, danach die Validität des Modells anhand 
zweier einfacher Beispiele demonstriert und zuletzt zwei Beispiele der 
Anwendung mit unterschiedlichen Schwerpunkten vorgestellt, die das Potential 
der Methode verdeutlichen 
2 METHODIK 
2.1 Das 1D Modell 
Das eindimensionale Modell basiert auf den gemittelten querschnittsbezogenen 
Saint-Venant Gleichungen, die die Entwicklung des Wasserspiegels s und des 
Abflusses Q oder die gemittelte Fließgeschwindigkeit U beschreiben. Diese 
können für die Kontinuitätsgleichung formuliert werden: 
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S
A Q
F
t x
∂ ∂+ =∂ ∂  (1) 
2
2
( / ) 0
gQ QQ
Q A gA h
t x x C AR
α∂ ∂ ∂+ + + =∂ ∂ ∂  (2)  
mit h = Wassertiefe, Q = Abfluss, α = Geschwindigkeitverteilungskoeffizient, 
x = Ortsvariable in Fliessrichtung, t = Zeit, FS als Zuflussterm, 
g = Erdbeschleunigung, C = Chézy Zahl, A=f(h) = Durchströmte Querschnittsfläche 
des Gerinnes, P=g(h) = benetzter Umfang, (beide in Abhängigkeit der Wassertiefe) 
und R=A/P = hydraulischer Radius. 
Zusammengefasst lässt sich sagen, dass die numerische Lösung aus der 
Erarbeitung der finiten Differenzen der Gleichungen gewonnen wird. Dazu wird 
ein Schema verwandt, welches auf alternierenden Q und h Werten basiert 
(Abbott and Ionescu, 1967). Die Terme für die Schwerewellen (Gl. (1) und 1. 
und 3. Term in Gl .(2)) sind zeitzentriert , während die übrigen Terme 
rückwärtszentriert sind, wie in Abbildung 2 dargestellt. 
2.2 Das 2D Modell 
Das zweidimensionale Modell basiert auf den über die Tiefe gemittelten Saint-
Venant Gleichungen, die die Entwicklung des Wasserspiegels s und zweier 
kartesischer Geschwindigkeitskomponenten U und V beschreiben. Diese können 
in vereinfachter Form formuliert werden: 
S
s
Uh Vh F
t x y
∂ ∂ ∂+ + =∂ ∂ ∂  (3) 
2 2
2
( ) ( )
x
xx yy S S
s U U
U V g s
t x y
g U U
U U V K K F U
C d x x y y
∂ ∂ ∂+ + + ∂∂ ∂ ∂
∂ ∂ ∂ ∂+ + + + =∂ ∂ ∂ ∂
 (4) 
2 2
2
( ) ( )xx yy S S
s V V
U V
t x y
s g V V
g V U V K K F V
x C d x x y y
∂ ∂ ∂+ +∂ ∂ ∂
∂ ∂ ∂ ∂ ∂+ + + + + =∂ ∂ ∂ ∂ ∂
   (5) 
mit s = Wasserspiegel, h = gesamte Wassertiefe, U und V = über die Tiefe gemittelte 
kartesische Geschwindigkeitskomponenten, C = Chézy Zahl, Kxx und Kyy = turbulente 
Viskosität, FS als Zuflussterm und Us und Vs = Geschwindikeiten am Zufluss.  
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Die numerische Lösung wird aus der finiten Differenzform der Gleichungen mit 
Hilfe eines abgestuften C-Netzes und einem semi-impliziten, zweistufigen ADI 
Algorithmus, mit Zentrierung der Schwerewellenterme wie in Abb. 1 dargestellt. 
Durch Umformen des konvektiven und des Reibungsterms wird eine robuste 
und präzise Lösung erhalten  (Abbott and Rasmussen, 1977). Dadurch wird eine 
effiziente Lösung möglich, die prinzipiell aus fortlaufenden line sweeps über die 
Domäne besteht. 
Zwei Erweiterungen zu der numerischen Lösungsmethode sind wichtig für die 
hier vorliegende Anwendung, und zwar die Fähigkeit, Überflutung und 
Trocknung an Berechnungspunkten zu beschreiben und die Beschreibung der 
Ausbreitung von Hochwasserwellen über initial trockene oder sehr flache 
Gebiete. 
Das Grundproblem mit trockenen Zellen, d.h. Zellen, in denen der Wasserstand 
auf oder unter Sohlenniveau fällt, wodurch ein bei Null liegender oder negativer 
Wert für die Wassertiefe geliefert wird, liegt in der Entwicklung von Methoden, 
die stabile und physikalische Lösungen liefern und die Masse erhalten. 
Verschiedene Methoden wurden dazu vorgeschlagen, wie z.B. kappen der 
Wassertiefe auf einen kleinen positiven Wert, künstlich erhöhten 
Reibungsbeiwerten für geringe Wassertiefen oder Implementierung von slots, in 
denen sich die Zellfläche vermindert, wenn der Wasserstand unter das 
Sohlenniveau fällt. McCowan et al. (2001) zeigten, dass die hier gezeigte 
Lösungsmethode, einer Modikation des von Stelling et al. (1998) 
vorgeschlagenen Schemas, welche eine rückwärts gerichtete Diskretisierung der 
Wassertiefe in Kombination mit einem positiven und monotonem Modell für die 
Wassertiefe verwendet, angemessene Ergebnisse liefert.  
Die Verwendung räumlich zentrierter Diskretisierung der konvektiven 
Ausdrücke liefert hohe Genauigkeiten der numerischen Lösung, beschränkt 
jedoch die Strömungen aus Stabilitätsgründen subkritisch zu sein, d.h., die 
Froude Zahl ghUF /= muss < 1 sein.  Für Anwendungen im Küstenbereich 
stellt dieses normalerweise keine Einschränkung dar, aber bei 
Hochwasserwellen, die sich über trockene oder sehr flache Gebiete ausbreiten, 
kommen häufig kritische oder superkritische Strömungen vor. Abhilfe schaffen 
kann hier die Einbeziehung zusätzlicher Umwandlung kurzwelliger 
Wellenenergie entweder durch Einführung künstlicher turbulenter Viskosität 
oder numerischer Filter (Abbott, 1979) oder durch das numerische Schema von 
Lax (1954). Durch Einführung einer rückwärts gerichteten Gewichtung der 
konvektiven Terme konnten McCowan et al. (2001) zeigen, dass die hier 
verwandte Lösungsmethode auch für superkritische Strömungen stabil ist und 
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unnatürliche Schwankungen der Geschwindigkeiten und Wasserstände 
vermeidet. Die Wichtung wird basierend auf der lokalen Froude Zahl gewählt in 
der Art und Weise, dass für F < 0.25 ein zentriertes Modell verwandt wird, mit 
gradueller Steigerung bis F>1.0, bei denen ein vollständig rückwärts gerichtetes 
Schema verwandt wird. 
3 KOPPLUNG DES 1D UND 2D MODELLS 
MIKE 11 und MIKE 21 können auf verschiedene Arten verknüpft werden, die 
im folgenden vorgestellt werden. 
3.1 Standard Kopplung 
Die Standard Kopplung in MIKE FLOOD ist die, in der eine oder mehrere 
MIKE 21 Zellen mit dem Ende eines MIKE 11 Zweigs verbunden ist. Diese 
Kopplung ist sinnvoll für die Einbettung eines detaillierten MIKE 21 Netzes in 
ein größeres MIKE  11 Netzwerk oder um eine interne Struktur oder 
Gegebenheit innerhalb eines MIKE 21 Netzes zu verbinden. Die Kopplung ist 
explizit um die Impulserhaltung über die Grenze zwischen MIKE 11 und MIKE 
21 zu sichern. Mögliche Anwendungen zeigt Abbildung 1. 
 
Abbildung 1 Anwendung einer Kopplung. 
3.2 Laterale Kopplung 
Eine laterale Kopplung erlaubt die laterale Verbindung einer Kette von MIKE 
21 Zellen mit einer Strecke in MIKE 11, und zwar entweder eines Teil eines 
Zweigs oder eines gesamten Zweigs. Durchfluss über die laterale Verbindung 
wird entweder mit einer Strukturgleichung oder einer QH Tabelle berechnet. 
Dieser Kopplungstyp ist insbesondere zur Simulation des Überlaufs aus einem 
MIKE 21 Netz 
MIKE 11 Zweig 
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Flusslauf in eine Aue nützlich, wobei der Fluss über die Flussdeiche mit einer 
Wehrgleichung berechnet wird  (siehe Abbildung 2). 
 
Abbildung 2 Anwendung einer lateralen Kopplung. 
3.3 Struktur-Kopplung 
Die Struktur-Kopplung entnimmt die Strömungsterme aus Strukturen in MIKE 
11 und setzt diese direkt in die Momentengleichungen von MIKE 21 ein. Diese 
Verknüpfung ist vollständig implizit, wodurch die Zeitschrittbetrachtungen in 
MIKE 21 nicht beeinflusst werden.  
 
Abbildung 3 Anwendung einer Struktur-Verknüpfung. 
Die Struktur-Kopplung ist für die Simulation von Strukturen innerhalb eines 
MIKE 21 Modells nützlich. Die Verknüpfung besteht aus einem MIKE 11 Arm 
mit 3 Punkten (Querschnitt oberhalb, Struktur, Querschnitt unterhalb), deren 
MIKE 21 Netz 
MIKE 11 Zweig 
MIKE 11 Zweig mit 
Struktur im Punkt Q
Struktur-Kopplung: Abfluss
über eine Straße wird mit Hilfe
eines MIKE 11 Armes, der die
Struktur darstellt, modelliert. 
MIKE 21 Netz 
Land 
Land 
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Abflüsse auf Zellen oder Gruppen von Zellen in MIKE 21 angewandt werden. 
Abbildung 3 zeigt ein Beispiel. 
4 VALIDIERUNGSANWENDUNGEN 
4.1 Impulserhaltung über die Standard-Kopplung 
Um die numerischen Eigenschaften der Standard-Kopplung zwischen 1D und 
2D-Modell zu untersuchen und überprüfen, wird ein einfacher aber 
anspruchsvoller Test mit einer stehenden Welle durchgeführt. Dieser Test 
simuliert die Entwicklung einer stehenden Welle in einem 8000 m langen 
gleichförmigen Kanal mit einer anfänglichen Tiefe von 2 m, einer Breite von 
100 m und einem Sohlenwiderstand von C= 50 m1/2/s. Die stehende Welle 
entwickelt sich aus einer anfänglich sinusoidalen Störung auf der 
Wasseroberfläche. Der Kanal wird zur Hälfte mit einem 1D Modell aufgebaut, 
zur anderen Hälfte mit einem 2D Modell, welche durch die Standard-Kopplung 
verbunden sind. 
H M21  [m]
H Cr=1.3 [m]
H Cr=1.8 [m]
H Cr=2.0 [m]
12:00
1990-01-01
15:00 18:00 21:00 00:00
01-02
03:00 06:00
1.960
1.980
2.000
2.020
2.040
Standing wave
 
Abbildung 4 Wasserstände im Test mit stehender Welle unter 
Verwendung gekoppelter 1D und 2D Modelle für Courant Zahlen von 
1.3 - 2.0. Die Referenz M21 wurde ausschließlich mit dem 2D Modell 
berechnet. 
Abbildung 4 zeigt eine Zeitreihe des Wasserstandes am einen Ende des Kanals, 
die mit den gekoppelten Modellen und, zum Vergleich, mit einem 2D Aufbau, 
der den gesamten Kanal abdeckte, berechnet wurden. Die Zeitreihen für das 
gekoppelte Modell sind für unterschiedliche Zeitschritte dargestellt, die als 
Courant Zahlen /RC t x gh= ∆ ∆  zwischen 1.3 und 2.0 angegeben sind. Ein 
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Vergleich der Zeitreihen zeigt, dass die Unterschiede zwischen gekoppeltem und 
vollem 2D Modell vernachlässigbar sind, was darauf hinweist, dass die 
Kopplung Masse wie Moment über die Verbindung mit ausreichender 
Genauigkeit überträgt. Für Courant Zahlen größer als 2.0 wird die Kopplung 
instabil, was widerspiegelt, dass die Kopplung explizit ist. 
Im vorliegenden Beispiel liegt die akkumulierte Veränderung bei CR = 2 im 
gemitteltem Wasserstand nach langer Modelllaufzeit bei weniger als 1×10-5. 
4.2 Ausbreitung einer Hochwasserwelle 
Die Ausbreitung einer Hochwasserwelle über eine anfänglich trockene Sohle ist 
ein Schlüsselprozess bei der Modellierung von Strömung in natürlichen 
Überschwemmungsflächen, da es sowohl die Überschwemmung trockener 
Zellen und die Ausbreitung einer superkritischen Welle umfasst. Eine Reihe 
Labor-Experimente hierzu wurden von Soares and Zech (1998) mit einem          
L-förmigen Kanal mit Verbindung zu einem Reservoir durchgeführt (s. 
Abbildung 5 
 
Abbildung 5 Übersicht über das Hochwasserwellenexperiment (Soares 
and Zech 1998). 
Während des Experiments wird der Wasserstand an den sechs mit P markierten 
Stationen überwacht, wodurch die Hochwasserwelle, die durch Öffnen des 
Tores zum Reservoir entsteht, genau beschrieben wird. Das 2D Modellsetup 
deckt die Domäne mit 700 Punkten in einem 10 cm x 10 cm Netz ab. Der 
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Manning Koeffizient, bestimmt durch stationäre Strömungsexperimente liegt bei 
0.0095 für die Sohle des Kanals.  
 
Abbildung 6 Beobachtete (P) und modellierte (M) Wasserstände hinter 
einer sich durch einen krümmenden ausbreitenden. 
Beobachtungen von Soares and Zech (1998). 
Abbildung 6 zeigt einen Vergleich zwischen modellierten und beobachteten 
Wasserständen an vier der sechs Stationen ohne turbulente Viskosität. Es ist 
erkennbar, dass die Ausbreitung der Wellenfront sehr gut reproduziert wird. 
Dies gilt auch für die nachfolgenden Schwankungen des Wasserstandes, mit 
Ausnahme von Station P5, für die das Modell höhere Werte als in den 
Beobachtungen ausgibt. Dieses könnte durch eine Rezirkulationszelle hinter der 
Biegung verursacht sein, die vermutlich in diesem über die Tiefe gemittelten 
Modell nicht ausreichend gut beschrieben wird. Desweiteren ist erkennbar, dass 
kleinere Abweichungen in den Reflexionen von den Seitenwänden existieren. 
Versuche mit einer zunächst trockenen Sohle und mit einem Wasserstand von 1 
cm im Kanal kamen zu ähnlichen Ergebnissen.  
5 5 PRAKTISCHE ANWENDUNGEN 
5.1 Dammbruch Modellierung 
Das US Bureau of Reclamation (USBR) hat im vergangenen Jahrhundert eine 
große Anzahl von Staumauern vor allem in den westlichen USA gebaut. Zudem 
ist es verantwortlich für die Sicherheit vieler dieser Dämme. Erwägungen der 
Konsequenzen eines Dammbruchs gehören ebenfalls zu den Aufgaben des 
USBR.  
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An vielen der Standorte lassen die Geometrien der Flüsse und der benachbarten 
Überflutungsflächen keine Überschwemmungskartierungen durch 
eindimensionale Modelle, die die Abflüsse nur in repräsentativen Querschnitten 
berücksichtigen, zu. Dieses ist insbesondere an sehr weiten und flachen oder 
sehr komplexen Querschnitten der Fall. In jedem Falle ist der das 
Strömungsmuster zweidimensional und sollte daher auch zweidimensional 
modelliert werden. Das USBR hat MIKE Flood zur Modellierung von 
Dammbrüchen und Uferversagen mit derartig komplexen Geometrien als 
Werkzeug ausgewählt. Das zweidimensionale Modell erhält seinen Zustrom aus 
den Berechnungen eines eindimensionalen Dammbruchmodells. Abbildung 7 
zeigt ein Beispiel einer Simulation einer Überflutung nach einem Dammbruch.  
  
  
Abbildung 7 Überschwemmung nach einem Dammbruch in vier 
verschiedenen Stadien, simuliert durch MIKE FLOOD (U.S 
Bureau of Reclamation). 
5.2 Modellierung von Flüssen und Auen 
Um die Möglichkeiten flutmildernder Maßnahmen entlang des Gumti in 
Bangladesh zu ermitteln, wurde ein MIKE Flood Modell aufgebaut. Das 
Untersuchungsgebiet umfasst den Gumti River und Überflutungsflächen entlang 
eines 40 km langen Abschnittes, der flussaufwärts bei Comilla beginnt und bei 
Daudkandi endet. Der Fluss hat an beiden Ufern Schutzwerke, die Hochwässer 
eindämmen.  
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Der Gumti durchquert für Bangladesh typisches flachliegendes Terrain. Die 
Überflutungsflächen sind nicht sehr deutlich vom Fluss abgegrenzt und sind 
stark bevölkert, vor allem im Süden.  
Hochwassereignisse des Gumti können von sehr kurzer Dauer und sehr intensiv 
sein, was zu Sturzfluten führen kann. Diese schnell auftretenden Hochwässer in 
Kombination mit der Gefahr von Dammversagen können erhebliche materielle 
Schäden verursachen und Menschenleben gefährden. Daher besteht die 
Notwendigkeit, genaue Analysen vorgeschlagener hochwassermildernder 
Maßnahmen durchzuführen. Abbildung 8 und Abbildung 9 zeigen die Modell-
Domänen und ein Beispiel der Simulationsergebnisse des MIKE Flood Modells.  
 
 
 
 
Abbildung 8 Domäne des MIKE Flood Modells. 
MIKE 11 Zweige 
 
 
 
 
 
 
MIKE 21 Modelldomäne 
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Abbildung 9 Simulationsergebnisse des MIKE Flood Modells. 
6 ZUSAMMENFASSUNG 
In diesem Artikel werden Möglichkeiten zur Verbesserung der Beschreibung 
von Hochwassereignissen mit Hilfe numerischer Methoden beschrieben. Dabei 
werden zunächst Möglichkeiten der Kopplung ein- und zweidimensionaler 
hydrodynamischer Modelle diskutiert. Danach wird durch den Vergleich mit 
experimentellen Ergebnissen gezeigt, dass die Verwendung eines Froude-Zahl 
abhängigen rückwärtsgerichteten Schemas die Modellierung von 
Wellenausbreitung über zunächst trockenes Land ermöglicht. Zudem wird 
gefolgert, dass die Kopplungen in Verbindung mit Überflutungs- und 
Trocknungseigenschaften einen praktikablen Weg zur Beschreibung der recht 
komplizierten Strömungsverhältnisse während eines Hochwassereignisses 
darstellen. Zuletzt werden zwei Beispiele praktischer Anwendungen gezeigt.  
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Modellbildung und Wirkungsanalyse im Hochwas-
serschutz 
Karl Broich 
 
Kurzfassung 
Die Verwendung numerischer Modelle zur Feststellung des vorhandenen oder ge-
planten Hochwasserschutzgrades ist anerkannter Stand der Technik. Die bekannten 
1d- und 2d-Berechnungsverfahren -eventuell in Kombination mit weiteren paramet-
risierten Verfahren- erlauben eine sehr detaillierte Wiedergabe der örtlichen, hydrau-
lischen Verhältnisse. Entsprechend groß kann der Aufwand bei der Modellbildung 
sein. Die Richtigkeit der Methoden wurde durch vielfältige Studien belegt. Zur Veri-
fikation wurden abgelaufene Hochwasserereignisse herangezogen, deren Verlauf und 
Wirkung bekannt war. Die Bildung der entsprechenden, verifizierten mathemati-
schen Modelle erfolgte mit diesem Wissen, d.h. es wird vorausgesetzt, dass das un-
tersuchte Szenario repräsentativ ist. Das Wissen um die Variabilität von Hydrologie 
und Morphologie  sowie Risiken, die aus dem etwaigen Versagen hydraulischer 
Strukturen wie Deichen, Wehrverschlüssen oder anderen Verschlussorganen entste-
hen, lassen es jedoch ratsam erscheinen diese Vorgehensweise kritisch zu hinterfra-
gen. Insbesondere zur Feststellung des künftigen Schutzgrades ist die Verlässlichkeit 
der getroffenen Annahmen von entscheidender Bedeutung. Im Folgenden wird daher 
der Fragestellung nachgegangen wie sich die Qualität der Modellbildung prüfen und 
gegebenenfalls verbessern lässt. Eine wichtige Rolle spielt hierbei die Vertrauens-
würdigkeit der Ergebnisse, welche in der Ingenieurpraxis häufig durch die erzielbare 
Modellgenauigkeit quantifiziert wird. Sie ist in diesem Zusammenhang als Unsicher-
heit oder Streuung des betrachteten rechnerischen Ergebnisswertes zu verstehen und 
beinhaltet sowohl die Ungenauigkeit der mathematischen Verfahren selbst als auch 
die der Eingangsgrößen. Die rechnerische Wirkung ist die Differenz zweier Ergeb-
nisse an gleicher Stelle und zur gleichen Zeit jedoch  unter verschiedenen Berech-
nungsannahmen. Auf die unterschiedliche Verlässlichkeit von Ergebniswerten und 
Wirkungen wird eingegangen. Angestrebt wird ein Modell, das mit geringstem Auf-
wand den Mittelwert von Ergebnisswerten und Wirkungen unter Berücksichtigung 
der möglichen Streuung an den maßgeblichen Stellen verlässlich berechnen kann. 
Das Prüfverfahren zur Modellbildung und Wirkungsanalyse verwendet subjektives 
Expertenwissen, Sensitivitätsanalysen und Monte-Carlo-Simulation in Kombination. 
Die Methodik wird anhand eines Beispiels erläutert. 
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1 Einleitung 
Es existieren bereits HN-Modelle (DVWK, 1999), die in der Praxis erprobt sind. 
Diese Methoden werden kommerziell oder an Universitäten ständig weiter entwi-
ckelt. Im Laufe der vergangenen Jahre ist eine deutliche Verfeinerung der Metho-
den bei gleichzeitiger vereinfachter Handhabung zu beobachten. Diese positive 
Entwicklung wurde in erster Linie durch die Anbindung der numerischen Modelle 
an GIS bzw. GIS-ähnliche Vor- und Nachbearbeitung-Programme bewirkt. 
Gleichzeitig ist eine verstärkte Trennung zwischen Entwicklung und Anwendung 
festzustellen. Entwickler übernehmen die Verbesserung und Verifikation der HN-
Methoden, während Anwender die Kalibrierung der HN-Modelle sicher stellen. 
Eine Validierung von HN-Modellen ist a priori d.h. vor deren Fertigstellung  we-
gen fehlender Daten meist nicht möglich. Es stellt sich die Frage ob eine Validie-
rung a priori überhaupt sinnvoll ist. De facto werden immer alle Daten zur Kalib-
rierung des Modells herangezogen. Dies gilt selbst dann, wenn eine separate Vali-
dierung vorgenommen wird. Grund hierfür ist, dass die Validierung nur dann ak-
zeptiert werden kann, wenn sie gelingt. Anderenfalls ist das Modell solange anzu-
passen, bis die Übereinstimmung von Validierungsdaten und Rechnung ausrei-
chend ist. Dieser Vorgang entspricht aber einer Modelleichung. Die Validierung a 
priori ist daher bei guter Kalibrierung entweder überflüssig oder ein Teil der Mo-
dellkalibrierung. Sinnvoller und für den Auftraggeber letztendlich entscheidend ist 
die a posteriori Validierung anhand der Fixierungen des nächsten abgelaufenen 
Hochwasser-ereignisses. Nur so ist die Unabhängigkeit der Daten und die optimale 
Verwendung der vorliegenden Daten gewährleistet. Anschließend kann - wenn er-
forderlich - eine Fehleranalyse und Korrektur im Rahmen der Fortschreibung des 
Modells erfolgen. Deutliche Fehler entstehen meist nicht durch fehlerhafte Verfah-
ren, sondern durch fehlerhafte Modellbildung. Die übliche Einteilung der Arbeits-
schritte in Verifikation, Kalibrierung und Validierung des Modells setzt jedoch die 
Vollständigkeit des Modells selbst und die Richtigkeit der Modellbildung voraus. 
Dies ist -insbesondere im Hochwasserschutz- nicht selbstverständlich. Es wird da-
her vorgeschlagen zusätzlich eine Prüfung der Modellbildung vorzunehmen. Zur 
Beurteilung sollten auch extreme Hochwasserereignisse untersucht werden. 
Auch bei sorgfältiger Modellbildung sind die Ergebnisse fehlerbehaftet. Ursache 
sind eine mangelnde Übereinstimmung der grundlegenden Gleichungen, deren 
numerischer Lösung, der topografischen Daten, der Rauheits-/Turbulenz-
Annahmen und der Randbedingungen mit den natürlichen Gegebenheiten. Die 
zahlreichen Untersuchungen zum Hochwasserschutz belegen zwar, dass der rech-
nerische Fehler die erwartete Genauigkeit oft erreicht oder sogar unterschreitet. 
Die Kenntnis der Modellgenauigkeit ist dennoch zur Beurteilung der Modellgüte 
und etwaiger Risiken von Interesse. Richtlinien zur Bestimmung der Genauigkeit 
bzw. Zuverlässigkeit von HN-Modellen existieren nach Kenntnisstand des Autors 
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nicht. Es wird daher die sogenannte Wirkungsanalyse zu deren Quantifizierung 
vorgeschlagen. Der Komplexität praxisnaher Anwendung Rechnung tragend ba-
siert sie weniger auf exakter Statistik als auf der einfachen und praktikablen Unter-
suchung von Grenz- und Mittelwerten.   
2 Beschreibung der Methodik 
2.1 Modellbildung 
Die Modellbildung ist -zumindest bei größeren Projekten- ein dynamischer Vor-
gang (DVWK, 1999). Sie kann in Modellerzeugung und anschließendem Modell-
betrieb unterteilt werden (Tab. 2.1).   
Tabelle 1 Modellbildung 
Modellbildung 
Modellerzeugung Modellbetrieb 
Prüfung der Modellbildung Validierung mit Hilfe der Fixierungen 
des nächsten abgelaufenen Hochwasser-
ereignisses 
Verifikation des verwendeten Verfahrens Fortschreibung des Modells 
Kalibrierung   
Eine genauere Beschreibung der Vorgehensweise folgt in Kapitel 3.2. 
2.2 Wirkungsanalyse 
Die Ausführung der o.g. Schritte bei der Modellbildung werden für die Wirkungs-
analyse vorausgesetzt. D.h. es liegt ein Modell vor dessen prinzipielle Richtigkeit 
geprüft ist. Die Wirkungsanalyse geht weiterhin davon aus, dass Modellfehler aus-
schließlich Folge von Datenungenauigkeiten sind.  Unter diesen Annahmen besteht 
ein direkter Zusammenhang  zwischen Datengenauigkeit und Modellgenauigkeit. 
Durch die Vielzahl der potentiell fehlerbehafteten Eingangsdaten und als Folge ih-
rer oftmals geringen Datendichte ist eine Berechnung der Modellgenauigkeit selbst 
für einfache parametrisierte oder 1d-Modelle meist nicht möglich.  Daher wird in 
Abhängigkeit von Datendichte und Rechenaufwand die folgende Vorgehensweise 
vorgeschlagen (Tab. 2.2).   
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Tabelle 2 Methoden der Wirkungsanalyse 
Wirkungsanalyse 
Datendichte Rechenaufwand Methode 
gering Mittel bis hoch Sensitivitätsanalyse auf Basis von Schätzwerten 
für den oberen/unteren Grenzwert und Mittel-
wert 
Mittel Mittel bis hoch Sensitivitätsanalyse auf Basis von statistisch 
berechnetem oberen/unteren Grenzwert und 
Mittelwert 
hoch gering Monte-Carlo-Analyse, Ermittlung der Parame-
tersätze für statistisch berechneten obe-
ren/unteren Grenzwert und Mittelwert des je-
weiligen Zielwertes 
Eine genauere Beschreibung der Arbeitsschritte wird nachfolgend anhand eines 
Beispiels gegeben. Wichtig ist festzustellen, dass für jede Eingangsdate bzw. jeden 
Parametersatz jeweils ein unterer, mittlerer und oberer Wert betrachtet wird. Hier-
durch wird eine einheitliche Behandlung möglich. Dies ist insbesondere bei einer 
heterogenen Daten- und Methodenstruktur von Bedeutung.  
Die Wirkungsanalyse kann sowohl zur Prüfung der Zuverlässigkeit bzw. Modell-
genauigkeit als auch zum Nachweis der Konsequenzen von Veränderungen im 
Hochwasserbett dienen. 
Eine genauere Beschreibung der Vorgehensweise folgt in Kapitel 3.3. 
3 Beispiel 
3.1 Beschreibung des Demonstrationsmodells 
Das in Abbildung 3.1 dargestellte Demonstrationsmodell soll zur Verdeutlichung 
der Vorgehensweise dienen und ist rein hypothetischer Natur. Auch die nachfol-
gend aufgeführten Werte dienen nur zum besseren Verständnis. Das Beispiel ist 
sehr einfach gehalten. In der praktischen Ausführung kann die Modellbildung und 
Wirkungsanalyse umfangreich werden. Im Vergleich zu genaueren Methoden 
(Meon, 1989) bleiben beide jedoch praktikabel.  
In Tabelle 3.1 sind Art und Umfang der vorliegenden Informationen zusammenge-
stellt.  
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Tabelle 3 Eingangsdaten und deren Genauigkeit 
Eingangsdaten 
Beschreibung der Eingangsdaten Genauigkeit 
1x DGH inkl. stauender, linienförmiger 
Bauwerke und natürlicher Geländefor-
men 
+-10 cm in der Fläche, +-2 cm auf OK 
linienförmige Bauwerke 
1x HW-Fixierungen (Geschwemmsel) +-10 cm 
1x Rauheiten inkl. deren Verteilung, ge-
schätzt gemäß Flächennutzung und Ta-
bellenwerten 
Geschätzt ca. +-10% 
2x Zuflussganglinien +-5% des Spitzenabflusses  
1x Pegeldaten +-1 cm 
 
Abbildung 1: Beispiel 
Der Spitzenabfluss zur gegebenen Hochwasserfixierung beträgt 500 m³/s. Das Ge-
biet hat natürliche Retentionsräume. Die Flusssohle ist durch Schwellen fixiert. Im 
Modellgebiet sind keine Durchlässe. Es gibt eine Pegelstelle im Modellgebiet. Ein 
Wehr liegt Unterstrom und weit außerhalb des Modellgebietes. 
450 Modellbildung und Wirkungsanalyse im Hochwasserschutz.  Karl Broich 
 
 
3.2 Modellbildung 
3.2.1 Modellerzeugung 
Prüfung der Modellbildung 
Vor der Modellerzeugung sind zunächst einige allgemeine Entscheidungen zur 
Modellplanung zu klären. Diese Entscheidungen sind im Zuge der Modellbildung 
kritisch zu prüfen und eventuell zu korrigieren. 
Modellplanung  
• Entscheidung stationäre/instationäre Berechnung 
• Entscheidung 1d- , 2d- oder hybride Berechnung 
• Entscheidung Berechnung mit/ohne Berücksichtigung einer bewegliche Soh-
le 
• Entscheidung ob das Modell weitergehende Funktionalität enthalten muss 
und wenn ja welche :  z.B. vernetzte 1d-Topologie, Kopplung 1d/2d, Anbin-
dung an GW-Modell, Einbindung von Bauwerken wie Wehre, Durchlässe, 
Brücken oder Steuerorgane 
• Entscheidung ob das Modell fortgeschrieben werden soll oder nicht 
• Entscheidung ob eine Modellübergabe stattfindet oder nicht. (Wenn ja Klä-
rung bezüglich der Einweisung und über Verbleib der Nutzungsrechte) 
Wenn diese Entscheidungen getroffen sind kann mit der eigentlichen Modellprü-
fung begonnen werden. Diese kann für Modellberandung und Gebietsinneres ge-
trennt erfolgen. 
Prüfung auf der Modellberandung 
Zuflüsse 
Die Zuflüsse sind eingehend auf Vollständigkeit und Richtigkeit zu prüfen. Bei der 
Prüfung auf Vollständigkeit sollte beachtet werden, dass auch kleine Nebengewäs-
ser in der Summe einen ganz erheblichen Teil zum Hochwasserabfluss beitragen. 
Falls sie zusammenfassend modelliert werden, ist die Bilanz zu prüfen. Wenn Zu-
flussganglinien vorgegeben sind oder aus HN-Modellen ermittelt werden, so ist ih-
re Richtigkeit durch Kontrolle am nächstgelegenen unterstromigen Pegel zu kon-
trollieren. Insbesondere die Laufzeit und die richtige Überlagerung der Zuflüsse ist 
zu prüfen. Wenn Ausuferungen schon unterhalb des Bemessungshochwassers auf-
treten, so ist es sinnvoll mit Hilfe von gestaffelter quasi-stationärer Berechnung 
den Abfluss in Stufen bis zum Erreichen des Bemessungsabflusses zu erhöhen. So 
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lässt sich flussabschnittsweise der bordvolle Abfluss bestimmen (Bechteler und  
Nujic, 1998). Man spricht bei dieser Vorgehensweise auch von der Berechnung so 
genannter Leistungsbänder. Es sollte zumindest ein Hochwasserereignis untersucht 
werden, das den Bemessungsabfluss deutlich überschreitet. Es kann zu diesem 
Zweck der PMF-Abfluss oder der so genannte freibordäquivalente Abfluss be-
stimmt werden. Der freibordäquivalente Abfluss ist derjenige Abfluss, der zur Ü-
berschreitung des vorhandenen Freibordes führt. Die Berechnung diese Abflusses 
hat den folgenden Nutzen. Zum einen kann die “hydrologische Sicherheit” geprüft 
werden, die der gewählte Freibord schafft, wenn er vollständig hydraulisch genutzt 
werden kann (kein Wellenschlag, keine Verklausung). Zum anderen kann nicht li-
neares Verhalten im Wasserspiegelanstieg aufgedeckt werden. 
Randbedingungen  
Die Lage der Randbedingungen ist hydraulisch sinnvoll zu wählen. Wehre, 
Schwellen und Engstellen bieten sich als Schnittstellen an. Es ist jedoch stets zu 
prüfen, ob und wie weit sich Fehler der Randbedingung in das Innere des Modell-
gebietes ausbreiten können. In der flussbaulichen Anwendung hat sich folgende 
Vorgehensweise bewährt. Für Zu- und Ablauf wird zunächst eine Schätzung des zu 
erwartenden Fehlers am Ort der Randbedingung gemacht. Anschließend wird eine 
Absenkung oder ein Aufstau am Ort der Randbedingung mit dem Betrag des ge-
schätzten Fehler angenommen. Mit Hilfe einer einfachen Stau- bzw. Senkungsli-
nienberechnung kann näherungsweise geprüft werden ob die Randbedingung die 
geforderte Genauigkeit im Gebietsinneren beeinträchtigt. Falls dies der Fall ist, so 
sind die  Zu- bzw. Ablaufstrecken solange zu verlängern bis der Einfluss der 
Randbedingungen im Gebietsinneren vernachlässigbar klein ist. Selbstverständlich 
sind die Annahmen im Rahmen der Kalibrierung nochmals auf Richtigkeit zu prü-
fen. 
Modellgrenzen 
Die Modellgrenzen sind für das Bemessungshochwasser zu überprüfen. Die Über-
flutungsgrenzen sollten den Modellrand nicht berühren. D.h. der Modellrand wird 
abgesehen von den definierten Zu- und Abläufen nirgends überströmt. Etwaige na-
türliche oder künstliche Durchlässe müssen als Randbedingung erfasst werden. 
Zumindest aber muss sichergestellt werden, dass die Rückstauwirkung außerhalb 
des Modellgebiets beim Bemessungshochwasser gefahrlos ist. 
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Prüfung im Inneren des Modellgebiets 
Berechnungsnetzqualität 
Die Berechnungsnetzstrukturqualität kann mit Hilfe von geeigneten Programmen 
(z.B. SMS) überprüft werden. Ob das Berechnungsnetz die vorhandenen topografi-
schen Daten so diskretisiert, dass die Strömungsvorgänge richtig dargestellt wer-
den können, kann durch das folgende Verfahren geprüft werden. Zunächst wird 
ohne Rücksicht auf die Gitternetzstruktur ein vermaschtes Gittermodell DGH er-
zeugt, dass die Topografie bestmöglich wiedergibt. Dieses Gitternetz ist zur nume-
rischen Berechnung nicht tauglich. Es kann jedoch zur Prüfung der Diskretisierung 
des Berechnungsgitters herangezogen werden. Nach Verfeinerung des  Berech-
nungsgitter sind nach Überlagerung mit dem DGH und anschließender Subtraktion 
die Differenzen berechenbar. Werden nun neben den Höhendaten zusätzlich noch 
rechnerische Ergebnisse für die Strömungsgeschwindigkeiten auf das verfeinerte 
Berechnungsgitter übertragen, so lassen sich nach Produktbildung von Geländedif-
ferenzen und Strömungsge-schwindigkeit die Orte mit mangelhafter Diskretisie-
rung leicht feststellen. 
Retention  
Sobald eine deutliche Retentionswirkung im Modellgebiet vorliegt, ist eine statio-
näre Berechnung nicht mehr zulässig. Wenn die natürlichen Ausuferungen nur 
mehr oder weniger punktuell erfolgen oder gezielt, gesteuert entnommen wird, so 
ist eine 1d-Simulation ausreichend. Flächige natürliche Ausuferungen können nur 
2d-numerisch berechnet werden.   
Rauheit/Turbulenz 
Die Erfassung von Rauheit und Turbulenz ist immer noch mit großen Unsicherhei-
ten behaftet. In der Praxis wird die Rauheit meist mit Hilfe der Fließformel nach 
Strickler berechnet. Die Verteilung wird hierbei entsprechend dem Bewuchs und 
der Landnutzung festgelegt. Die Stricklerwerte der jeweiligen Bewuchs- oder Nut-
zungszone werden entsprechend Tabellen-werken (z.B. DVWK, 1990) bestimmt. 
Die Turbulenz wird meist mit dem relativ einfachen k-e-Modell simuliert. Hierbei 
kommen Standardwerte z.B. gemäß ASCE Task Committe (1988 ) zur Anwen-
dung.  
Versickerung / Austausch mit Grundwasser 
Bei sehr durchlässigen Böden kann Versickerung, Durchströmung und Austausch 
mit dem Grundwasser von Bedeutung sein. Insbesondere an stauenden, linienför-
mige Bauwerke (z. B. Dämme, Deiche, Aufschüttungen) oder natürliche Gelände-
formen kann sich bei Hochwasser  ein großer hydraulischer Gradient aufbauen, der 
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zu raschem und starkem Grundwasseranstieg führt. In einigen Fällen ist der Aus-
tausch zwischen Grund- und Oberflachenwasser bei Hochwasser so groß, dass er 
nicht vernachlässigt werden kann und daher eine direkte Kopplung von Grundwas-
ser- und HN-Verfahren erforderlich ist.  
Die Modellbildung für das gegebene Beispiel könnte sich wie folgt gestalten: 
Modellplanung: 
Der Damm im Gebietsinneren wird bei mittleren Hochwasserereignissen über-
strömt. Es wird hierbei ein natürlicher Rückhalt gebildet. Folglich ist 2d-instationär 
zu rechnen. Wegen der Schwellen darf von einer festen Sohlenlage ausgangen 
werden. Wegen der angrenzenden Hochufer ist nicht mit drückendem Grundwasser 
im Modellgebiet zu rechnen. Wehre oder Durchlässe befinden sich keine im Mo-
dellgebiet. Der Austausch mit dem Grundwasser kann nicht geprüft werden. Folg-
lich ist weitergehende Funktionalität zunächst nicht erforderlich. Aussagen zu Mo-
dellfortschreibung und -übergabe sind nicht genannt. 
Prüfung auf der Modellberandung  
Die beiden Zuflüsse können mit Hilfe des Pegels geprüft werden. Der PMF-
Abfluss und der eventuell vorhandene Freibord der Hochufer ist unbekannt. Daher 
kann keine Prüfung eines Überschreitungsszenarios erfolgen. Die unterstromige 
Randbedingung könnte mit Hilfe einer genügend langen freien Fließstrecke ausrei-
chend genau modelliert werden. Hier wird eine etwas aufwändigere aber genauere 
Vorgehensweise verwendet. Die Fließstrecke bis zum unterstromigen Wehr wird 
1d modelliert. Folglich ist eine gekoppelte 1d/2d-Berechnung erforderlich (weiter-
gehende Funktionalität). Der geschlossene Modellrand wird voraussichtlich nicht 
benetzt (Hochufer). Die Prüfung im Inneren des Modellgebiets wird nicht weiter 
ausgeführt.  
Verifikation des verwendeten Verfahrens 
Zur Verifikation des verwendeten Verfahrens sind vom Entwickler  für die Hoch-
wassersimulation die folgenden Modelleigenschaften nachzuweisen : 
• Benetzung und Trockenfallen 
• Übergang strömen-schiessen-strömen 
• Kompatibilität (d.h. die numerische Behandlung der Quellterme erzeugt in 
stehendem Wasser keine künstliche Strömung) 
• Volumentreue 
• weitergehende Funktionalität   
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Kalibrierung  
Nach der Modellbildung liegen alle erforderlichen Informationen geprüft vor. 
Auch über Defizite des Modells besteht nach Prüfung der Überschreitungsszenari-
os Klarheit. Auf dieser Basis kann mit der Kalibrierung begonnen werden. Sie 
muss mit aller Sorgfalt unter Verwendung sämtlicher bekannter Messdaten ausge-
führt werden. 
In der Regel werden zur Kalibrierung mindestens eine Hochwasserfixierung ver-
wendet. Wenn auf mehrere deutlich unterschiedliche Hochwasserabflüsse geeicht 
wird, muss bei Verwendung der Stricklerrauheit deren Tiefenabhängigkeit beachtet 
werden. Es ergibt sich hieraus eine abflussabhängige Verteilung der Gerinnerau-
heit. Die Genauigkeit der Kalibrierung kann als ausreichend gelten, wenn die Ab-
weichung zwischen Fixierung und berechnetem Wasserspiegel im Mittel der hal-
ben Wellenschlaghöhe entspricht. Bei der Bewertung ist die Art wie die Fixierung 
aufgenommen wurde zu beachten. Fixierungen, die anhand von Geschwemmsel 
festgestellt wurden beinhalten den Wellenschlag. Bei unmittelbar gemessenem 
Wasserspiegel ist der Messzeitpunkt zu kontrollieren, um sicherzustellen, dass zum 
Zeitpunkt des Abflussmaximums gemessen wurde.   
Hochwasserschutz ist oft an Gewässern 2. und 3. Ordnung erforderlich. Hier ist die 
Datenlage häufig unzureichend, so dass eine eingehende Kalibrierung nicht mög-
lich ist. Die nachfolgend beschriebene Wirkungsanalyse ist für diese Fälle von be-
sonderer Bedeutung, da sie zumindest Anhaltswerte für die zu erwartende Variabi-
lität der Ergebnisse liefert. 
Eine weitere Prüfung der Eichung ermöglicht der Vergleich gemessener und rech-
nerischer Schubspannungskräfte. Wenn die Dichte der Fixierungen es zulässt, 
können lokal Wasserspiegelneigungen berechnet werden. Diese können unter 
Verwendung gemessener Wasserstände in Sohlenschubspannungen bzw. Sohlen-
schubspannungskräfte für den betrachteten Abschnitt umgerechnet werden. Diese 
sollten in guter Übereinstimmung mit den rechnerisch ermittelten Werten im be-
trachteten Abschnitt sein. 
Die Kalibrierung des gegebene Beispiel kann mit Hilfe nur einer einzigen Hoch-
wasserfixierung nicht in ausreichendem Umfang durchgeführt werden, da zur Un-
tersuchung der natürliche Retentionswirkung verschiedene Abflussganglinien in-
stationär berechnet werden müssen und die Variabilität der Grundrauheit ohne eine 
zweite Fixierung nicht geprüft werden kann. 
3.2.2  Modellbetrieb 
Die Validierung mit Hilfe der Fixierungen des nächsten abgelaufenen Hochwas-
serereignisses belegt entweder eine ausreichende Modellgüte oder macht eine er-
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neute Prüfung und Kalibrierung des Modells notwendig. Die Arbeitsabläufe bei 
der Fortschreibung des Modells entsprechen im wesentlichen denen der Modellbil-
dung. Da nur Änderungen eingearbeitet werden müssen, ist der Arbeitsumfang je-
doch deutlich reduziert.   
3.3 Wirkungsanalyse 
3.3.1 Prüfung der Zuverlässigkeit 
Theoretisch kann die Wirkungsanalyse auf der Basis jeder beliebigen Modellvari-
able erstellt werden. Da in der Praxis bei Hochwasser jedoch nur Wassersspiegel-
lagen direkt gemessen werden können, macht es in diesem Zusammenhang keinen 
Sinn Geschwindigkeiten oder Abflüsse auszuwerten. Zielgröße der Wirkungsana-
lyse ist daher stets die Wasserspiegellage. D.h. der Veränderung der jeweiligen 
Eingangsgröße im Vergleich zur Kalibrierung wird die Veränderung der Wasser-
spiegellage im Vergleich zur Kalibrierung zugeordnet. Bei instatio-närer Berech-
nung ist die maximal erreichte Wasserspiegellage Zielgröße.  
Die Wirkungsanalyse gilt nur solange der genannte Zusammenhang zwischen Ein-
gangsgröße und Wasserstand besteht. Dies gilt nicht immer. Funktionsstörungen 
an Wehren  oder Fehlsteuerungen infolge Bedienungsfehlern können unmittelbaren 
Einfluss auf das Abflussgeschehen haben ohne von ihm verursacht zu sein. Diese 
seltenen Ereignisse müssen falls erforderlich separat behandelt werden. Sprunghaf-
te Änderungen der Wasserspiegellage bei kleinen Änderungen der Eingangsgröße 
sind zulässig, solange das Ursache-Wirkungs-Prinzip erhalten bleibt (z.B. Damm- 
oder Deichbruch). 
Den einzelnen Eingangsgrößen müssen statistisch berechnete oder geschätzte Ge-
nauigkeiten zugeordnet sein. Ihr Mittelwert entspricht dem Kalibrierungswert. Der 
obere/untere Grenzwert kann entweder mit Hilfe der Standardabweichung oder der 
5%-Fraktile festgelegt werden. Die Grenzwerte sollten innerhalb einer Wirkungs-
analyse einheitlich berechnet werden. 
Die Berechnungen sind im Rahmen einer Sensitivitätsanalyse für oberen und unte-
ren Grenzwert der jeweiligen  Eingangsgröße zu wiederholen. Referenzzustand ist 
die Kalibrierung. Die Auswertung erfolgt anschließend sowohl für die Eingangs-
größen als auch für die resultierenden Wasserspiegellagen in Form von Differen-
zen bezogen auf den Referenzzustand. 
Der Übersichtlichkeit halber sollten diese Differenzen nur an wenigen maßgebli-
chen Stellen bestimmt werden. Ein Vergleich der Wirkungen erschließt rasch wel-
che Eingangsgrößen die größte Streuung der Ergebnisdaten erzeugen. In der Praxis 
haben meist Zufluss und Rauheit/Turbulenz den größten Einfluss. 
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Die Festlegung der Grenzwerte kann sich bei komplizierten Zusammenhängen an 
Teilstrukturen (z.B. Steuerorgane oder Deichbruch) schwierig gestalten. In diesen 
Fällen kann eine Monte-Carlo-Simulation hilfreich sein (Pohl, 1997; Loucks et al., 
2002), wenn der entstehende Rechenaufwand gering bleibt. Weitere Voraussetzung 
hiefür ist eine sehr gute Datenlage, die die Ermittlung der Dichtefunktionen der 
Eingangsgrößen erlaubt. Die Verteilung der maßgeblichen Zielgröße kann an-
schließend ermittelt werden. Da diese Berechnung mit der oben beschriebenen 
nicht kompatibel ist, wird vorgeschlagen für den oberen und unteren Grenzwert der 
maßgeblichen Zielgröße (z.B. Ausfluss beim Deichbruch) repräsentative Parame-
tersätze zu ermitteln und diese wie eine einzelne Eingangsdate zu behandeln. Die-
ser Ansatz ist noch Forschungsgegenstand.  
Im vorliegenden Beispiel könnten die folgenden Wirkungen (Tab. 3.2) gelten. 
Tabelle 4 Beispiel, Wirkungsanalyse an einem Kontrollpunkt nahe der Pegelstelle 
Wirkungsanalyse 
Beschreibung der Ein-
gangsdaten 
Standardabweichung der 
Eingangsdaten 
Wirkung  
Zuflüsse (gesamt) +- 25 m³/s 12 cm 
Gelände +- 10 cm 3 cm 
OK OK linienförmige 
Bauwerke (Damm) 
+- 2 cm < Modellgenauigkeit  
Rauheit, Gerinne +- 3 m0.333/s 15 cm 
In diesem Beispiel wäre es sinnvoll, die Wirkung von Kombinationen aus Rau-
heits- und Geländeänderungen zu untersuchen. Die Schwankung des Zuflusses 
sollte in einer hydrologischen Studie zunächst separat untersucht werden und erst 
dann im Rahmen der Wirkungsanalyse weiter behandelt werden.  
3.3.2 Nachweis der Konsequenzen von  Veränderungen im Hochwasserbett 
Für die Bewertung der Maßnahmen ist oft die Analyse der Wirkung, d.h. der Ver-
änderung gegenüber dem Bestand entscheidend. Diese Veränderung ist im wesent-
lichen abhängig von der jeweiligen Topografie. Eigenschaften, die sowohl im Be-
stand als auch im Planungszustand konstant bleiben, wie zum Beispiel der Zufluss 
oder die Rauheit, gleichen sich in ihrer Wirkung aus. Durch diese Vorgehensweise 
wird die Sensitivität der Aussagen bezüglich der Rechenannahmen abgemindert 
und umgekehrt bezüglich der Wirkung der Veränderungen im Hochwasserbett er-
höht.  
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Daher können Aussagen, die sich aus einer Wirkungsanalyse ableiten als sicher 
gelten, wenn Kalibrierung und Verifikation geprüft sind. 
Zusammenfassung 
Die übliche Vorgehensweise bei der Modellierung im Hochwasserschutz setzt die 
Richtigkeit des gewählten Modells voraus. Die  unvollständige Erfassung der Ge-
gebenheiten kann aber zu deutlichen Berechnungsfehlern führen. Es wird daher 
vorgeschlagen zusätzlich eine Prüfung der Modellbildung vorzunehmen. Hierbei 
sollten auch Abflüsse untersucht werden, die den Bemessungsabfluss überschrei-
ten. Es wurden verschiedene bekannte und neue Verfahren zur Überprüfung der 
Modellgüte, zur Bestimmung der erforderlichen Zu- und Ablauflängen, zur Fehler-
aufdeckung und zur Feststellung des Ausuferungsbeginns beschrieben.   
Auch bei sorgfältiger Modellbildung sind die Ergebnisse fehlerbehaftet. Ursache 
sind eine mangelnde Übereinstimmung der grundlegenden Gleichungen, deren 
numerischer Lösung, der topografischen Daten, der Rauheits-/Turbulenz-
Annahmen und der Randbedingungen mit den natürlichen Gegebenheiten. Die 
zahlreichen Untersuchungen zum Hochwasserschutz belegen zwar, dass der rech-
nerische Fehler die erwartete Genauigkeit oft erreicht oder sogar unterschreitet. 
Die Kenntnis der Modellgenauigkeit ist dennoch zur Beurteilung der Modellgüte 
und etwaiger Risiken von Interesse. Richtlinien zur Bestimmung der Genauigkeit 
bzw. Zuverlässigkeit von HN-Modellen existieren nach Kenntnisstand des Autors 
nicht. Es wird daher die sogenannte Wirkungsanalyse zu deren Quantifizierung 
vorgeschlagen. Der Komplexität praxisnaher Anwendung Rechnung tragend ba-
siert sie weniger auf exakter Statistik als auf der einfachen und praktikablen Unter-
suchung von Grenz- und Mittelwerten. Eine Abschätzung der Variabilität der Er-
gebnisse auch in heterogenen Daten- und Verfahrensstrukturen mit relativ gerin-
gem Aufwand möglich. Mit Hilfe der Wirkungsanalyse lassen sich auch Konse-
quenzen von  Veränderungen im Hochwasserbett sicher nachweisen. 
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Begriffsdefinition 
Modell   : numerisches HN-Modell;  Synonym (datentechnisch) für Objekt = Pro-
gramm + Daten 
Methode   : Synonym für Verfahren; Synonym (datentechnisch) für Programm 
Modellbildung  : Modellerzeugung + Modellbetrieb 
Verifikation : Nachweis der Richtigkeit des verwendeten Verfahrens 
Kalibrierung : Synonym für Modelleichung 
Validierung : Unabhängige Kontrolle des Modells 
Genauigkeit : praktisch erzielbare Gesamtgenauigkeit; Synonym Zuverlässigkeit 
Wirkung  : Differenz der Wasserspiegellage im Vergleich zum Referenzzustand 
Parametrisiertes : vereinfachtes Modell, z.B. zur Berechnung von Wehren, 
Modell     Durchlässen, Pumpen oder Polderrückhalt 
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Feststofftransportmodell zur Simulation von 
Geschiebezugabeszenarien zur großräumigen und 
langfristigen Stabilisierung der Elbesohle in der 
Erosionsstrecke 
Matthias Alexy  
 
Die sogenannte Erosionsstrecke der Elbe (Elbe-km 120-230) ist gekennzeichnet 
durch eine seit längerer Zeit anhaltende Eintiefung der Sohle. Da ein Ende dieses 
Prozesses nicht abzusehen ist, erarbeitet die Wasser- und Schiffahrtsverwaltung 
des Bundes derzeit ein Gesamtkonzept zur großräumigen und langfristigen 
Stabilisierung der Sohle in dieser Elbestrecke. Dazu soll das hier vorgestellte 
eindimensionale Feststofftransportmodell einen wesentlichen Beitrag leisten. 
Nach der morphologischen Kalibrierung des Modells anhand der zwischen 
1960/65 und 1993/98 beobachteten Veränderung der Sohlen- und 
Wasserspiegellagen wurden zunächst Prognoserechnungen für die zukünftige 
Entwicklung der  mittleren Sohlenlagen ohne anthropogene Eingriffe 
durchgeführt. In einem nächsten Schritt erfolgte die Simulation verschiedener 
Geschiebezugabe-Szenarien unter Variation der Zugabestelle und der Menge 
sowie Kornverteilung des Zugabematerials. Ziel dieser Untersuchungen war dabei 
die Optimierung der Geschiebezugabe hinsichtlich einer großräumigen und 
langfristigen Stabilisierung der Elbesohle 
Feststofftransportmodell, Geschiebezugabe, Elbe, Erosionsstrecke 
1 Veranlassung 
Die sogenannte Erosionsstrecke der Elbe (Elbe-km 120-230) ist gekennzeichnet 
durch eine weiträumige und bereits seit längerer Zeit anhaltende Eintiefung der 
Flusssohle. Besonders deutlich werden die Auswirkungen der Erosion im 
Bereich Torgau (Elbe-km 154), wo eine im Flussbett liegende Felsrippe durch 
die Eintiefung der Sohle ober- und unterhalb  langsam "herauswächst" und 
dadurch die Schifffahrt erheblich behindert. 
Neben diesen lokalen Folgen der Sohleneintiefung kommt es im gesamten 
Abschnitt der Erosionsstrecke zu Veränderungen der hydraulisch-
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morphologischen Bedingungen, die neben den Auswirkungen auf die 
Schifffahrtsverhältnisse auch die Flora und Fauna der Aue sowie die 
Standsicherheit der Strombauwerke beeinflussen. 
Da ein Ende der Flussbetteintiefung nicht abzusehen ist, erarbeitet die Wasser- 
und Schifffahrtsverwaltung des Bundes (WSV) in Abstimmung mit den 
betroffenen Bundesländern derzeit ein Gesamtkonzept zur großräumigen und 
langfristigen Stabilisierung der Sohle in der sogenannten Erosionsstrecke der 
Elbe zwischen Mühlberg und Wittenberg. Die Grundlage für dieses 
Gesamtkonzept bilden umfangreiche Untersuchungen, die im Auftrag des 
Wasser- und Schifffahrtsamtes Dresden von den Bundesanstalten für Wasserbau 
und Gewässerkunde durchgeführt wurden. Neben den Naturversuchen zur 
Geschiebezugabe war ein wesentlicher Bestandteil dieser Untersuchungen die 
Entwicklung eines eindimensionalen Feststofftransportmodells von Elbe - km 
120 bis 250 mit einem Querprofilabstand von 100 m auf der Grundlage des 
Programmsystems HEC-6 (Alexy (1997), BAW (2001), BAW (2003)). 
Die Zielstellung der Modelluntersuchungen bestand in der Optimierung der 
Geschiebezugabe hinsichtlich einer großräumigen und langfristigen 
Stabilisierung der Elbesohle im Bereich der Erosionstrecke. Dazu wurden 
verschiedene Geschiebezugabe-Szenarien unter Variation der Zugabestelle, der 
Menge und Kornverteilung des Geschiebezugabematerials sowie der 
Zugaberegel (Beziehung zwischen Abfluss und Zugabemenge) simuliert. 
2 Kalibrierung des Modells 
Die zentrale Zielstellung bei der Kalibrierung eines Feststofftransportmodells ist 
der Versuch, durch das "Nachfahren" der für den Eichzeitraum bekannten 
Durchflussganglinie die in der Natur beobachteten Veränderungen der 
Sohlenlagen mit dem Modell möglichst genau nachzuvollziehen. Im 
vorliegenden Fall konnten dazu die Differenzen der im Bereich des 
Fahrrinnenkastens ermittelten mittleren Sohlenlagen zwischen der 
Streichlinienpeilung aus dem Jahr 1960/65 und der Querprofilpeilung von 
1993/98 herangezogen werden. 
Eine Gegenüberstellung der über den Zeitraum von 33 Jahren beobachteten und 
berechneten Sohlenlagenentwicklung zeigt Abb. 1. Mit der Verwendung einer 
speziell für diesen Bereich der Elbe entwickelten Feststofftransportformel 
gelingt es, die differenzierte Entwicklung der Sohlenlagen auch im Detail gut 
wiederzugeben. Nur oberhalb El-km 140 und unterhalb El-km 235 weisen die 
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Peilungen Erhöhungen der mittleren Sohlenlagen aus, die mit dem 
Feststofftransportmodell so nicht nachvollzogen werden können. 
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Abbildung 1: Beobachtete und berechnete Änderungen der mittleren 
Sohlenlagen in der Erosionsstrecke der Elbe zwischen 
1960/65 und 1993/1998 
Ausgehend von der Annahme das ein gleitender Schnitt über viele Sohlenpunkte 
eine Linie ergibt, die etwa parallel zum Wasserspiegel verläuft, wurden in Abb. 
2 die bei einem Abfluss von 135 m³/s a.P. Torgau beobachteten 
Wasserspiegeldifferenzen mit dem gleitenden Schnitt über 51 Werte (5 km) der 
berechneten Differenzen der mittleren Sohlenlagen verglichen. 
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Abbildung 2: Vergleich der Wasserspiegeldifferenzen 1996 – 1959 mit 
dem gleitenden Schnitt (51 Werte) der berechneten 
Sohlenlagendifferenzen zwischen 1960/65 und 1993/98 
Hierbei zeigt sich im Gegensatz zum Vergleich der Sohlenlagenentwicklung in 
Natur und Modell auch in den Randbereichen der Untersuchungsstrecke eine 
gute Übereinstimmung zwischen Beobachtung und Rechnung. Somit liegt die 
Vermutung nahe, dass die über den Vergleich der Peilungen von 1960/65 und 
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1993/98 festgestellten Erhöhungen der mittleren Sohlenlagen in diesen 
Abschnitten so nicht eingetreten sein können. Vielmehr dürfte in den 
Flussstrecken oberhalb El-km 140 eine leichte und unterhalb El-km 235 eine 
deutliche Sohlenerosion (ca. 20 cm) stattgefunden haben, so dass davon 
ausgegangen werden kann, dass das Modell die Sohlenlagenentwicklung in der 
gesamten Untersuchungsstrecke richtig wiedergibt. 
3 Validierung des Modells 
Im Zeitraum von 1996 bis 1999 wurde an verschiedenen Stellen der 
Erosionsstrecke versuchsweise Geschiebe zugegeben. Auf der Grundlage des 
während  der Zugabe erhobenen Datenmaterials erfolgte die Validierung des 
entwickelten Feststofftransportmodells, d.h. eine Überprüfung des Modells mit 
Hilfe nicht zur Kalibrierung verwendeter Naturdaten.  
Abb.3 zeigt exemplarisch die beobachtete und berechnete Entwicklung der 
mittleren Sohlenhöhen im Bereich der Zugabestrecke III (Torgau) während und 
nach der Geschiebezugabe 1999. 
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Abbildung 3: Beobachtete und berechnete Entwicklung der mittleren 
Sohlenhöhen während und nach der Geschiebezugabe 1999 
(Zugabestrecke III, Bereich Torgau) bezogen auf die Peilung 
vom 15.11.1999 
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Im Bereich der Zugabestellen konnte der während der Verklappung zu 
beobachtende deutliche Anstieg sowie der anschließende Abfall der mittleren 
Sohlenlagen mit dem gegenüber der Eichung unveränderten Modell gut 
nachvollzogen werden. Bei der Bewertung der Modellrechnungen ist aber 
immer zu beachten, dass das Feststofftransportmodell neben der räumlichen 
auch eine gewisse zeitliche Mittelung der morphologischen Entwicklung 
realisiert. Sofern keine Messfehler vorliegen, kann die Ursache für größere 
Abweichungen zwischen Messung und Rechnung deshalb auch darin begründet 
sein, dass das Modell kurzfristige Sohlenlagenänderungen infolge plötzlicher 
Abflussschwankungen nicht im vollen Umfang nachvollziehen kann. 
Die Auswirkungen der Geschiebezugabe auf die Sohlenlagenentwicklung in 
weiter unterstrom gelegenen Abschnitten kann bei den nur über kurze Zeiträume 
erfolgten Verklappungen durch Messungen nicht nachgewiesen werden. Das gilt 
insbesondere für Bereiche, die auch im unbeeinflussten Zustand durch 
erhebliche Sohlenumlagerungen geprägt sind. Sofortige langfristige Prognosen 
über die großräumige Wirkung von Geschiebezugabe-Szenarien sind deshalb 
nur mit Hilfe numerischer Modelle möglich. Über Naturmessungen können die 
Auswirkungen der Geschiebezugabe dagegen erst nach einem längeren Zeitraum 
(> 10 Jahre) eingeschätzt werden. 
4 Prognoserechnungen für den Ist – Zustand 
Um Prognoserechnungen durchführen zu können, ist es erforderlich, die 
zukünftigen Abflussverhältnisse abzuschätzen. Auf der Grundlage der am Pegel 
Wittenberg im Zeitraum von 1961 bis 1999 registrierten Abflüsse erfolgte über 
die Aufstellung von Abflussdauerlinien eine Einteilung in trockene, 
durchschnittliche und nasse Jahre. So wurden neben einer aus durchschnittlichen 
Abflussjahren gebildeten 15-jährigen Ganglinie für Grenzbetrachtungen 
hinsichtlich künftiger Sohlenlagenentwicklungen auch Abflussreihen aus jeweils 
15 nassen und 15 trockenen Jahren zusammengestellt. Mit an Sicherheit 
grenzender Wahrscheinlichkeit ist nicht damit zu rechnen, dass nacheinander 15 
nasse bzw. 15 trockene Jahre  auftreten, so dass die für vergleichende 
Prognoserechnungen generierten 15-jährigen Abflussganglinien das gesamte 
Spektrum der möglichen zukünftigen hydrologischen Verhältnisse erfassen. 
Auf der Grundlage der beschriebenen Annahmen hinsichtlich der 
hydrologischen Randbedingungen wurden Prognoserechnungen für den 
Zeitraum von 2000 bis 2014 durchgeführt. Für den Zeitraum von 1993/95 (letzte 
durchgehende Profilpeilung) bis 1999 wurde mit der bekannten 
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Abflussganglinie weitergerechnet, ohne dass die berechneten Sohlenlagen mit 
Naturmessungen verglichen werden konnten. Abb. 4 zeigt die mit dem 
Feststofftransportmodell berechnete Entwicklung der über den Abschnitt El-km 
140,0 bis 235,0 gemittelten Sohlenlagen im Zeitraum vom 1.01.1961 bis zum 
31.10.2014. 
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Abbildung 4: Prognose für die Entwicklung der über den Flussabschnitt 
Elbe–km 140-235 gemittelten Sohlenlagen über einen 
Zeitraum von 15 Jahren 
Prinzipiell sind drei Phasen zu unterscheiden. Zunächst erfolgt die Kalibrierung 
des Modells über das Nachfahren der für den Eichzeitraum (1961-1993) 
bekannten Abflussganglinie am Pegel Wittenberg, an deren Ende eine mittlere 
Sohleneintiefung von 0,39 m steht. Dieser Wert stimmt sehr gut mit der über 
diesen Zeitraum beobachteten Erosion von durchschnittlich 0,38 m überein. Für 
den Zeitraum von 1994 bis 1999 wurde mit der bekannten Abflussganglinie 
weitergerechnet, ohne dass die mit dem Feststofftransportmodell ermittelte 
durchschnittliche Eintiefung von ca. 0,43 m mit einem Naturwert verglichen 
werden konnte. Anschließend erfolgten über einen Zeitraum von 15 Jahren 
Prognoserechnungen unter der Voraussetzung verschiedener Abflussganglinien. 
Nach dem sich die mittlere Sohle im Abschnitt El-km 140-235 zwischen 1961 
und 1993 um ca. 0,38 m (=1,2 cm/Jahr => Beobachtung) und von 1994 bis 1999 
nochmals um 0,05 m (=0,8 cm/Jahr => Rechnung) abgesenkt hatte, wurde für 
die folgenden 15 Jahre bis 2014 eine Sohleneintiefung berechnet, die zwischen 
0,10 m („nasse“ Ganglinie) und 0,06 m („trockene“ Ganglinie) liegt. Unter der 
Annahme ähnlicher hydrologischer Randbedingungen („durchschnittliche“ 
Ganglinie) wie in der Vergangenheit, tieft sich nach den Modellrechnungen die 
Sohle im Vergleich zum Zustand 1961 um 0,53 m ein. Gegenüber dem Beginn 
des Prognosezeitraumes im Jahr 1999 sind das weitere 0,10 m, was einer 
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jährlichen Eintiefung der Sohle von ca. 0,7 cm entspricht. Es kann also davon 
ausgegangen werden, dass die Erosion weiter voranschreitet, wobei die 
Erosionsrate in der Gesamtstrecke offensichtlich abnimmt. 
Die in Abb. 5 beispielhaft dargestellten Erosionsverläufe ausgewählter 
Flussabschnitte zeigen deutlich, dass sich der Erosionsschwerpunkt nach 
unterstrom verlagert hat. Während am oberstromigen Rand der Erosionsstrecke 
die Sohleneintiefung mit Beginn der 80-er Jahre praktisch zum Erliegen 
gekommen ist (z.B. Elbe-km 140,9-147,3), ist die Erosion im mittleren 
Abschnitt (etwa Elbe-km 175-200) noch nicht abgeschlossen und erreichte hier 
in den letzten 40 Jahren die größten Werte (z.B. Elbe-km 177,9-183,6). Am 
unterstromigen Rand der Elbe-Erosionsstrecke setzte die Sohleneintiefung 
offensichtlich erst mit Beginn der 80-er Jahre ein und weist zur Zeit und 
offensichtlich auch zukünftig eine zunehmende Tendenz auf. Diese aus 
Modellrechnungen erhaltenen Ergebnisse werden durch die bis zum heutigen 
Zeitpunkt beobachteten Wasserspiegel- und Sohlenlagenentwicklungen 
weitgehend bestätigt. 
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Abbildung 5: Berechnete Erosionsverläufe in ausgewählten 
Flussabschnitten unter der Voraussetzung durchschnittlicher 
Abflussverhältnisse ab dem Jahr 2000 
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5 Simulation von Geschiebezugabeszenarien 
Mit den in diesem Abschnitt vorgestellten Simulationsrechnungen von 
Geschiebezugabe-Szenarien soll Auskunft über die langfristigen und 
großräumigen morphologischen Auswirkungen einer dauerhaften 
Geschiebezugabe gegeben werden. Das Ziel ist damit letztlich die Antwort auf 
die zentrale Frage der hier vorgestellten numerischen Untersuchungen: 
Kann der Erosionstrend durch die Zugabe von Geschiebe gestoppt werden ? 
Im Modell erfolgte die Untersuchung von drei verschiedenen Zugabestandorten 
über einen Prognosezeitraum von 20 Jahren. Durch die Variation der 
Kornverteilung und Menge des zugegebenen Materials sowie der Zugaberegel 
(Beziehung zwischen Zugabemenge und Abfluss) sollten die Auswirkungen 
dieser Randbedingungen auf die sich im Bereich der Zugabestelle und in der 
sich anschließenden Flussstrecke einstellenden mittleren Sohlenlagen untersucht 
werden.  
Im Ergebnis dieser umfangreichen Simulationsrechnungen wurde ein 
Zugabeszenario zur großräumigen und langfristigen Stabilisierung der 
Flusssohle im aktuell und voraussichtlich auch zukünftig (vgl. Abb.5) am 
stärksten von der Erosion betroffenen Bereich El-km 155-225 entwickelt. Dazu 
ist an drei Stellen (El-km 156; 173; 182) eine Verklappung von 25.000 t 
Geschiebeersatzmaterial simuliert worden, was über den Prognosezeitraum von 
20 Jahren einer Gesamtmasse von 1.500.000 t entspricht. Die 
Kornzusammensetzung des eingebrachten Materials entsprach der Sieblinie des 
Geschiebes im Bereich Torgau.  
Ausgangspunkt für die Simulationen war die Geometrie, die sich unter 
Zugrundelegung der bekannten Abflussganglinie nach 40 Jahren am 31.10.2000 
ergeben hatte. Als Abflussganglinie für den Prognosezeitraum wurde die 10-
jährige Ganglinie der Jahre 1976 bis 1985 gewählt, die zweimal durchlaufen 
werden musste.  
Weiterhin war für die Simulation eine Zugaberegel erforderlich. Es musste also 
festgelegt werden, wieviel Material bei welchem Abfluss zu verklappen war. Die 
Verklappung erfolgte in einem Abflussbereich von 255 m³/s bis 1560 m³/s a.P. 
Torgau mit einer Steigerung in 4 Stufen. Dabei wurden die täglichen zu 
verklappenden Massen (Tabelle 1) so festgelegt, dass mit den täglichen 
Abflusswerten der Prognoseganglinie die jährliche Verklappungsmenge von 
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25.000 t erreicht wurde. Eine Zusammenfassung der für die 
Simulationsrechnungen angenommenen Randbedingungen zeigt Tabelle 1. 
Tabelle 1 Randbedingungen für das simulierte Geschiebezugabeszenario 
Zugabemenge 75.000 t/a, verteilt auf drei Zugabestellen 
Zugabestellen El-km156; El-km 173; El-km 182 
Zugabezeitraum 20 Jahre (01.11.2000 – 31.10.2020) 
=1.5000.000t Zugabematerial 
Zugabematerial Kornverteilung entspricht der des Geschiebes im Bereich 
Torgau 
Q [m³/s] a.P.Torgau > 255 >295 >339 >470 
<1560 
Zugaberegel 
25.000 t/a 50 t/d 75 t/d 100 t/d 150 t/d 
Abb.6  zeigt die prognostizierte Entwicklung der mittleren Sohlenlagen bis zum 
Jahr 2020 ohne und mit Zugabe von Geschiebe. Die dargestellten 
Sohlendifferenzen beziehen sich auf die 1960/65 aufgenommene 
Flussbettgeometrie, so dass zu Beginn der simulierten Zugabe bereits eine mehr 
oder weniger starke Eintiefung der mittleren Sohlenlagen zu verzeichnen ist. 
Deutliche Ablagerungen zeigen sich in den drei Zugabebereichen, wobei der 
Ablagerungsprozess nach etwa 12 bis 15 Jahren beendet ist und die Sohle damit 
einen Gleichgewichtszustand erreicht (Grafiken 1, 4 und 6). In dem in den 
letzten 40 Jahren extrem von der Erosion betroffenen dritten Zugabebereich (El-
km 181,9-183,3 – Grafik 6) werden um das Jahr 2015 wieder die 1960/65 
beobachteten mittleren Sohlenhöhen erreicht. 
In den Flussabschnitten unterhalb der Zugabestellen erfolgt eine gute 
Stabilisierung der Sohlenlagen, so dass ein Fortschreiten der Erosion verhindert 
werden kann. Das gilt insbesondere für die stromab des 3. 
Verklappungsbereiches gelegenen Elbestrecken, wo die ohne eine Zugabe von 
Geschiebe prognostizierte deutliche Sohleintiefung praktisch zum Erliegen 
kommt. In diesen Bereichen bewirken die weiter oberhalb zugegebenen 
Feststoffe eine zusätzliche Stabilisierung der Sohle (Grafiken 7 bis 10). Gut 
sichtbar wird dabei auch die zeitliche Verzögerung, mit der die 
Geschiebezugabe in weiter stromab gelegenen Abschnitten wirksam wird.  
Die bis zum Jahr 2000 bereits eingetretene Absenkung der Sohlenlagen kann 
durch eine Geschiebezugabe allerdings nicht vollständig kompensiert werden. 
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Abbildung 6: Prognose für die Sohlenlagenentwicklung (Elbe-km 155-
225) über einen Zeitraum von 20 Jahren mit und ohne 
Zugabe von Geschiebeersatzmaterial 
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6 Zusammenfassung 
Aus den durchgeführten Variantenrechnungen lassen sich die folgenden 
Schlussfolgerungen ziehen : 
6.1  Zugabebereich 
• Wird Geschiebe über einen längeren Zeitraum zugegeben, streben die 
zunächst kontinuierlich ansteigenden Sohlenlagen im unmittelbaren 
Zugabebereich einem Grenzwert zu. Dieser Zeitpunkt wird je eher erreicht, 
desto feiner das Material ist. Wird gröberes Geschiebe verklappt, so steigen 
die mittleren Sohlenlagen im Zugabebereich über viele Jahre an, wenn auch 
mit stetig abnehmender Tendenz. 
• Sehr grobes Material lässt sich in Abhängigkeit von der Wasserführung nur 
in relativ geringen Mengen zugeben. Ansonsten zeigen sich schnell starke 
Ablagerungserscheinungen im Zugabebereich. 
• Mit Hilfe eines eindimensionalen Feststofftransportmodells ist es nicht 
möglich, eine optimalen Verklappungsstrategie zu entwickeln, um großen 
Geschiebemengen einzubringen ohne die Leichtigkeit und Sicherheit der 
Schifffahrt  zu beeinträchtigen. Dazu ist die Erforschung der im 
Zusammenhang mit einer Geschiebezugabe auftretenden lokalen Phänomene 
mit Hilfe von Naturversuchen und gegebenenfalls physikalischen sowie 
dreidimensionalen numerischen Modelluntersuchungen erforderlich. 
6.2 Grobkornanreicherung 
• Ist das Ziel der Geschiebezugabe eine nachhaltige Stabilisierung der Sohle 
im Zugabebereich im Sinne einer Grobkornanreicherung, so sollte Material 
zugegeben werden, dessen dm etwa dem Sohlenmaterial entspricht.  
• Ein Verzicht auf die feinen Bestandteile (d<1mm) verbessert die 
stabilisierende Wirkung.  
• Gute Ergebnisse können auch mit der Verklappung von Material mit einer 
sehr eng abgestuften Korngrößensummenlinie erreicht werden. Sobald eine 
abgepflasterte Sohle entstanden ist, kann die Zugabemenge verringert oder 
die Verklappung für eine gewisse Zeit ganz eingestellt werden. 
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6.3 Stabilisierung weiter unterstrom gelegener Abschnitte 
• Auch die Bereiche unmittelbar unterhalb der Zugabestelle können mit der 
Zugabe von gröberem Material nachhaltig stabilisiert werden. Dabei ist zu 
beachten, dass die größeren Körner langsamer transportiert werden, so dass 
die stabilisierende Wirkung der Geschiebezugabe mit steigender Entfernung 
von der Zugabestelle mit einer zunehmenden zeitlichen Verzögerung 
einhergeht. 
• Je feiner das zugegebene Material ist, desto großräumiger ist die Wirkung. 
Die Voraussetzung für die Stabilisierung weiter unterstrom gelegener 
Abschnitte ist dabei die Zugabe großer Mengen über lange Zeiträume. Das 
stellt in der Regel kein Problem dar, weil das feinere Material zügig aus dem 
Zugabebereich abtransportiert werden kann.  
• Eine Unterbrechung der Zugabe feinen Materials führt zu einem sofortigen 
Abfall der Sohlenlagen. 
6.4 Auswirkungen auf die Kornverteilung der Sohle und die 
Wasserspiegellagen 
• Durch die Geschiebezugabe wird die Kornverteilung der Sohle verändert. 
Das trifft insbesondere auf den unmittelbaren Zugabebereich zu. 
• Durch die Zugabe groben Materials kann eine Abpflasterung der Sohle 
initiiert werden. 
• Durch eine jahrelange Zugabe von Feststoffen kommt es insbesondere im 
Bereich der Zugabestellen zu einer allmählichen Anhebung der Sohlenlagen. 
Während bei niedrigen Abflüssen dadurch eine deutliche Erhöhung der 
Wasserspiegellagen zu verzeichnen ist, ergeben sich bei 
Hochwasserabflüssen Wasserstände, welche trotz der Geschiebezugabe in 
der gesamten Untersuchungsstrecke unter denen des Jahres 1961 liegen. 
Die Zugabe der gleichen Menge Geschiebe mit einer identischen Kornverteilung 
und derselben Zugaberegel  (Zugabemenge-Abfluss-Funktion) an verschiedenen 
Stellen kann zu sehr unterschiedlichen morphologischen Entwicklungen führen. 
Deshalb ist es nicht möglich, allgemeingültige Regeln für die Zugabe von 
Geschiebe aufzustellen. Vielmehr ist es erforderlich, für jedes geplantes 
Zugabeszenario gesonderte Untersuchungen zur langfristigen und großräumigen 
Wirkung dieser Maßnahme durchzuführen. Mit dem vorgestellten 
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Feststofftransportmodell ist die Möglichkeit gegeben, über Szenarienrechnungen 
einen wesentlichen Beitrag zur Optimierung der Geschiebezugabe hinsichtlich 
des Zugabestandortes, der Menge und Kornverteilung des Zugabematerials 
sowie der günstigsten Zugabemengen-Abfluss-Funktion zu leisten. 
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Decision Support System zur effizienten               
und sicheren Nutzung der Wasserkraft 
Stephan Theobald, Andjelko Celan, Franz Nestmann 
 
Der Klimaschutz und die nachhaltige Energieversorgung bewirken in Politik, 
Wirtschaft und auch Bevölkerung eine zunehmende Fokussierung auf die regene-
rativen Energieträger, wobei die Wasserkraft einen hohen Stellenwert einnimmt. 
Durch die Automatisierung der Stauanlagen und die Integration der Wasserkraft 
in zukünftige Konzepte der Energieversorgung steigt der Bedarf der Kraftwerks-
betreiber an umfassenden Decision Support Systemen zum effizienten und siche-
ren Betrieb ihrer Anlagen. Nicht zuletzt die verheerenden Auswirkungen der 
jüngsten Hochwasserereignisse als auch Dürreperioden auf Mensch, Natur und 
Anlage zeigen die Notwendigkeit und unterstreichen die Bedeutung geeigneter 
Werkzeuge und Methoden zur Analyse und zum Management komplexer Fluss-
systeme. 
Staustufen, Staustufensteuerung, Staustufenkette, Wasserkraft, Hochwasserschutz, 
Bewirtschaftung, Automatisierung, Decision Support System, Prognoserechnun-
gen 
 
1 Einleitung 
Insbesondere nach Extremereignissen, wie beispielsweise einem abgelaufenen 
Hochwasserereignis, sind die Kraftwerksbetreiber im Hinblick auf die vorge-
nommene Betriebsstrategie immer wieder mit den gleichen Fragen konfrontiert. 
Dabei ist von Interesse, ob der Abfluss an der betreffenden Staustufe gedämpft 
oder durch zu spätes Agieren, sei es manuell oder durch den installierten Was-
serhaushaltsregler, sogar noch verstärkt wurde. Viele Fälle aus der Praxis zei-
gen, dass die Betriebsstrategien der Kraftwerksbetreiber, u.a. auch auf genannte 
Problematik des Hochwassers, noch nicht optimiert sind. Bei der Bewirtschaf-
tung von Staustufen und Staustufenketten geht es um eine effiziente und wirt-
schaftliche wie auch sichere Betriebsweise der Stauanlagen. Dabei werden in 
den kaskadenartig ausgebauten Flussabschnitten die Stauräume für die Einlage-
rung bzw. Auslagerung von Wasservolumen genutzt. Dies erfolgt in erster Linie 
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aus Gründen der Energieerzeugung aus der regenerativen Energiequelle Was-
serkraft, der Nutzung der Stauräume als Retentionsräume für den Hochwasser-
schutz, der Trinkwasserversorgung und der Naherholung. 
Bestehenden Simulationswerkzeuge haben sich in zahlreichen Untersuchungen 
und Einsätzen bewährt, sind jedoch bzgl. Erweiterungsmöglichkeiten und Integ-
rierbarkeit in moderne Entwicklungsumgebungen und Kopplung mit anderen 
Systemen an ihre Grenzen gestoßen. Weiterhin kann die Beschreibung und Ana-
lyse des automatisierten Betriebs gestauter Flusssysteme durch konventionelle 
Automatisierungskonzepte in vielen Fällen bereits heute nur noch ungenügend 
erfüllt werden. Aktuelle und zukünftige Anforderungen setzen wesentlich ver-
besserte bzw. vollkommen neue Lösungsansätze für die Automatisierung und 
Optimierung und damit auch neue Wege in der interdisziplinären Zusammenar-
beit in den Bereichen Hydraulik, Automatisierungstechnik, Energietechnik und 
Informatik voraus. Experten müssen in Zukunft aus ihren Fachkompetenzen 
heraus Bausteine entwickeln, die über eine gemeinsame Entwicklungsplattform 
und flexible Schnittstellen zu einem umfassenden Simulationssystem verknüpft 
werden können. Zur Beschreibung der Strömungsverhältnisse in den Stauräu-
men sind numerische Berechnungsverfahren erforderlich, die aufgrund ihrer 
Modularität und Flexibilität in die leistungsfähigen Simulationsumgebungen der 
Automatisierungstechnik integrierbar sind. 
In den folgenden Abschnitten werden die aktuellen und zukünftigen Anforde-
rung an den Betrieb der Staustufen diskutiert, die Möglichkeiten und Perspekti-
ven der Simulationssysteme aufgezeigt und die Decision Support Systeme 
STReAM und ProCas vorgestellt. Als wertvolle Werkzeuge für den Betrieb auf 
der Warte werden sie als Analysetool und Trainingssimulator bei den Rhein-
kraftwerken am Hochrhein erfolgreich eingesetzt. Die praktische Umsetzung 
wird am Beispiel der Implementierung von ProCas in das Leitsystem der Haupt-
schaltleitung der Schluchseewerk AG zur Erarbeitung optimierter Betriebsstra-
tegien für die zentrale Steuerung der Hochrheinstaustufenkette vorgestellt. Fer-
ner werden Ziele, Vorgehensweisen und Ergebnisse der Prognoserechnungen 
aus dem realen Betrieb präsentiert. 
2 STReAM – Simulation Tool for Riversystem Analysis and 
Management 
Durch den Technologieschub und die aktuelle Marktentwicklung ergeben sich 
derzeit neue, zukunftssichere Möglichkeiten in der Simulationstechnik. Mächti-
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ge Simulations- und Entwurfswerkzeuge mit vorgefertigten und ausgetesteten 
Bausteinbibliotheken zur Nachbildung von Teilprozessen sind bereits vorhan-
den. Es erfolgt ein Übergang von der Programmierung von Modellen zur meist 
graphischen Konfigurierung vorgefertigter Bausteine (graphische Oberflächen, 
Visualisierungsmodule, Regelungs- und Optimierungsmodule). In der Automati-
sierungs- und insbesondere der Regelungstechnik stehen hierzu leistungsfähige 
Entwicklungsumgebungen zur Verfügung, mit denen neben den konventionellen 
Verfahren auch nicht-konventionelle Verfahren und Technologien wie Fuzzy 
Control, Künstliche Neuronale Netze, Beobachter, adaptive und prädikative 
Regler, Prozessidentifikation und Petri-Netze untersucht werden. Für den inter-
disziplinären Entwicklungsprozess ist daher eine gemeinsame Simulationsbasis 
als Kommunikationsplattform notwendig. Da sich jedoch die Kopplung der be-
stehenden Simulationssysteme mit den neuen Entwicklungsumgebungen der 
Simulationstechnik als äußerst schwierig gestaltet, bedarf es einer neuen, zu-
kunftsträchtigen und nachhaltigen Simulationsbasis. 
Um obigen Anforderungen gerecht zu werden, wurde am Institut für Wasser-
wirtschaft und Kulturtechnik (IWK) der Universität Karlsruhe (TH), für die Be-
schreibung der dynamischen Strömungsvorgänge das moderne eindimensionale 
instationäre HN-Verfahren STReAM (Simulation Tool for Riversystem Analy-
sis and Management) entwickelt. Es ermöglicht die Berechnung von Strö-
mungskenngrößen wie Durchfluss, Wasserstand und Fließgeschwindigkeiten 
auch in komplexen, verzweigten und vermaschten Flusssystemen. Das Verfah-
ren basiert auf den Saint-Venant-Gleichungen (Impuls und Kontinuität) und dem 
Differenzenverfahren nach Preissmann und kann in verschiedenen System- und 
Entwicklungsumgebungen Verwendung finden. Es zeichnet sich durch seine 
modulare und objektorientierte Programmstruktur, Erweiterungsfähigkeit, 
Schnittstellen zur Anbindung an externe Module und Bibliotheken und Platt-
form-Unabhängigkeit aus. Das Verfahren wurde in der objektorientierten Pro-
grammiersprache ANSI C++ umgesetzt, welche auf nahezu jeder Rechnerplatt-
form übersetzbar ist, viele standardisierte, leistungsfähige Bibliotheken beinhal-
tet und auch in der Zukunft konkurrenzfähig sein wird. Das hier entwickelte 
Verfahren hat sich in der Praxis an zahlreichen Projekten für Rhein, Neckar und 
Donau bewährt und seine Einsatztauglichkeit auch an sehr großen, komplexen 
Flusssystemen wie der Wolga bewiesen. 
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2.1 Integration in die moderne Entwicklungsplattform 
MATLAB/Simulink 
Zur Simulation von Bewirtschaftungsstrategien von Staustufen wurde STReAM 
als Modulbaustein in die technisch-wissenschaftliche Entwicklungsumgebung 
von MATLAB/Simulink integriert. Diese leistungsfähige Entwicklungsplattform 
ermöglicht eine effiziente, interdisziplinäre Zusammenarbeit zwischen den betei-
ligten Fachbereichen. Zusammengefasst in einer Funktionsbibliothek wurden am 
IWK des weiteren verschiedene Regler- und Automatisierungsstrukturen als 
Modulbausteine implementiert (siehe Abb. 1) und können somit direkt mit der 
Stauraumsimulation (Hydraulik) verbunden werden. Hierdurch wird eine Simu-
lation des Gesamtsystems, des bewirtschafteten Stauraums, sowie eine Analyse 
und Optimierung der Bewirtschaftungsstrategien möglich. In Abb. 2 ist die 
Kopplung des HN-Verfahrens STReAM mit Automatisierungsfunktionen am 
Beispiel der Staustufe Säckingen (RKS) dargestellt. In Simulink können die ein-
zelnen Modulbausteine über Verbindungen/Links zu einem Gesamtsystem zu-
sammengefasst werden. Über Dialogmasken werden sämtliche Eingabedaten, 
wie Zuflussganglinien, Pump- bzw. Turbinenbetrieb des Pumpspeicherkraftwer-
kes und Vorgaben des Bedienpersonals zur Bewirtschaftung definiert. Der e-
norme Vorrat an fertigen Modulbausteinen und die graphische Entwicklungs-
umgebung erlauben es die Automatisierungsstruktur an die Erfordernisse einer 
jeder beliebigen Staustufe anzupassen. 
 
 
Abbildung 1: Staustufen Toolbox unter MATLAB/Simulink 
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2.2 Hardware-in-the-Loop Simulation 
Des weiteren wurde eine Schnittstelle programmiert, die die Kopplung der Si-
mulationsbausteine (Software) mit realen Steuerungsgeräten (Hardware), wie sie 
an Anlagen vor Ort in den Leitständen eingesetzt werden, ermöglicht. Bei dieser 
sogenannten Hardware-in-the-Loop-Simulation wird ein reales Steuergerät, eine 
speicherprogrammierbare Steuerung (SPS), in den Simulationszyklus eingebet-
tet und kann so ausgiebig auf seine Funktionalität getestet werden. Die vorgese-
hene Automatisierungsstruktur im Steuergerät kann damit direkt beim Kraft-
werksbetreiber vor Ort vorgeführt und bei der Inbetriebnahme einem Abnahme-
test unterzogen werden, ohne dass sie direkt mit den Stellorganen der Anlage 
gekoppelt werden muss. Durch die Möglichkeit, Ausnahmeszenarien (bspw. 
Notfälle) im Vorfeld oder im Betrieb aufgetretene Besonderheiten im Nachhi-
nein zu simulieren, ist eine Feinjustierung oder gar Änderung der Regelparame-
ter jederzeit möglich. 
      HN-Modell                   RWB              Darstellung  
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Abbildung 2: Kopplung STReAM mit Automatisierungsfunktionen am 
Beispiel Säckingen 
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3 Decision Support System ProCas 
Für die prozessbegleitende Simulation im Online-Betrieb, wurde ein leistungs-
fähiges Decision Support System entwickelt, welches direkt in das Leitsystem 
einer Schaltzentrale zur Unterstützung der Betriebsentscheidungen des Anlagen-
fahrers auf der Warte integriert wird. Mit den realen hydraulischen Kenngrößen 
und Parametern aus dem laufenden Betrieb werden in 5-Minuten-Intervallen 
Prognoserechnungen für die Entwicklung der Abflussverhältnisse (Wasserstände 
und Durchflüsse) in den Stauräumen mit einem Zukunftshorizont von mehreren 
Stunden durchgeführt. Das Bedienpersonal kann anhand der prognostizierten 
Durchfluss- und Wasserstandsganglinien die hydraulische Situation voraus-
schauend bewerten, mögliche Konzessionsverletzungen erkennen und bei Not-
wendigkeit frühzeitig entsprechende Aktionen einleiten. 
3.1 Anforderungen an den Betrieb 
Auf den heutigen Schaltzentralen kommen moderne Leitsysteme zum Einsatz, 
welche die Steuerung und den Betrieb einzelner Stauanlagen oder auch gesamter 
Staustufenketten übernehmen. Beim Betrieb von Staustufenketten werden in vie-
len Fällen für jede einzelne Staustufe lokale Regler und Steuerungsmodule ver-
wendet, die über ein zentrales Leitsystem überwacht und koordiniert werden. 
Die heutigen, zum Teil voll automatisierten Leitsysteme müssen hohen Ansprü-
chen, wie ständige Verfügbarkeit und Zuverlässigkeit im Betrieb gerecht wer-
den. Durch die Anbindung der Schaltzentralen an die Verbundnetze der Ener-
gieerzeuger müssen sie auch flexibel auf Betriebswechsel reagieren. 
In vielen Schaltzentralen ist durch behördliche Auflagen und aus Gründen der 
Sicherheit der bemannte Betrieb der Anlagen und Warten im 24h-Schichtdienst 
vorgeschrieben. Durch das hohe Maß an Automation sind die Hauptaufgaben 
des Anlagenfahrers, den Prozess zu beobachten, Betriebswechsel zu überwachen 
und bei Bedarf Wasserstände und/oder Abflüsse als Stauziele, z.B. zu Bewirt-
schaftungszwecken, vorzugeben. Bei diesen Vorgaben sind sehr gute Kenntnisse 
über die Abflussverhältnisse in den Stauräumen, viel Erfahrung im Betrieb der 
Anlagen sowie das vorausschauende Agieren erforderlich, um einen sicheren 
und auch wirtschaftlichen Betrieb zu gewährleisten. 
3.2 Struktur des Simulationssystems ProCas 
Für oben genannte Anforderungen wurde das Simulationssystem ProCas entwi-
ckelt, welches in das Leitsystem einer Schaltzentrale integriert und parallel zum 
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realen Prozess ausgeführt werden kann, um somit eine prozessbegleitende Simu-
lation zu ermöglichen. Das Simulationssystem kann über definierte Schnittstel-
len mit dem Leitsystem interagieren und erhält in vorgegebenen Intervallzyklen 
Prozessgrößen wie aktuelle Wasserstands- und Abflusswerte der Staustufen so-
wie Reglerbetriebsmodi und Sollwertvorgaben für die Simulationsrechnungen 
(siehe Abb. 3). Mit Hilfe der Online-Simulation wird es nun möglich, ausgehend 
von aktuellen und realen Kenngrößen der Stauräume Prognoserechnungen für 
die Wasserstands- und Volumenentwicklung einer gesamten Stauhaltungskette 
für die nahe Zukunft durchzuführen. 
Neben dem Einsatz für Prognoserechnungen kann das Simulationssystem auch 
zur modellgestützten technischen Diagnose, zur Prozessanalyse und für Opti-
mierungsrechnungen im Onlinebetrieb Anwendung finden. 
3.3 Anforderungen des Kraftwerkbetreibers 
Die Hauptschaltleitung Kühmoos der Schluchseewerk AG ist für den Kraft-
werkseinsatz, die Bewirtschaftung der Speicherbecken und die Betriebsführung 
einer 380-/220-kV-Schaltanlage zuständig. Die Lastverteilung koordiniert 20 
Maschinensätze, die von der Zentrale aus ferngesteuert werden. Für den Betrieb 
der fünf Pumpspeicherkraftwerke mit einer mittleren Leistung von 1740 MW im 
ArchivArchiv
ArchivArchiv
LeitsystemLeitsyste
Simulationssystem
Prognoserechnungen
Si ulationssyste
Prognoserechnungent0-5h +2h
Neue Eingangsdaten
(Messdaten)
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Ausgangsdaten
(Simulationsergebnisse)
OnlineOnline
Status:
Vergangenheit Zukunft
 
 
Abbildung 3: Struktur des ProCas Simulationssystem 
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Generatorbetrieb und 1568 MW im Pumpbetrieb stehen insgesamt 14 
Speicherbecken zur Verfügung. Hierzu zählen auch die vier Stauräume 
RADAG, RKS, KRS und Aubecken am Hochrhein (siehe Abb. 4). 
Die Lastverteilung berücksichtigt die Stau- und Absenkziele der Speicherbecken 
und als Randbedingung die zu erwartenden Zuflüsse in die Stauräume. Des wei-
teren sind auch die verschiedenen Nutzungsanforderungen der einzelnen Rhein-
kraftwerke zur Nutzung der Wasserkraft sowie Aspekte der Ökologie und Lan-
deskultur zu berücksichtigen. Bei der Bewirtschaftung der Stauräume werden 
vom Bedienpersonal Sollwerte zur Wasserabgabe bzw. Wasserrückhaltung vor-
gegeben, so dass der Wasserstand in den Rheinstauräumen zwischen den vorge-
schriebenen Konzessionsgrenzen bleibt. Die erforderliche Höhe von Abgabe und 
Rückhaltung ist allein vom Betrieb der Pumpspeicherkraftwerke Waldshut und 
Säckingen abhängig. Ziel der Bewirtschaftung ist es, die Stauräume so zu nut-
zen, dass durch den Betrieb der Pumpspeicherkraftwerke Waldshut und Säckin-
gen im Rhein keine Abflussschwankungen entstehen und der Abfluss bei der 
untersten Staustufe Ryburg-Schwörstadt (KRS) gegenüber der natürlichen Welle 
nicht nachteilig beeinflusst wird. Ebenso dürfen Schwankungen im Zufluss zur 
RADAG bei der Mündung von Rhein und Aare durch den Betrieb der Staustu-
fenkette nicht verstärkt, sondern müssen nach Möglichkeit ausgeglichen werden. 
Dies macht deutlich, welch komplexe und verantwortungsvolle Aufgaben das 
Bedienpersonal auf der Warte bei der Bewirtschaftung erfüllen muss. 
Das Simulationssystem ProCas ist für den Staustufenbetreiber ein sehr hilfrei-
ches Werkzeug zur Erfüllung dieser Anforderungen. Dem Lastverteiler in der 
Hauptschaltleitung wird ein „Blick in die nahe Zukunft“ ermöglicht. 
Tu. 360 MW
Pu. 296 MW
Tu. 150 MW
Pu. 80 MW
PSW
Säckingen
PSW
Waldshut Aubecken
Rheinkraftwerk
Ryburg-Schwörstadt
Rheinkraftwerk
Säckingen
Kraftwerk
Laufenburg
Stauwehr
Rheinkraftwerk
Albbruck-Dogern
Witznaubecken
Eggbergbecken
2,0 Mio m³
1,0 Mio m³0,9 Mio m³
2,2 Mio m³
1,0 Mio m³
1,35 Mio m³
280,72 m+NN 289,28 m+NN
700 m+NN
310,82 m+NN
310,82 m+NN
474,5 m+NN
 
 
Abbildung 4: Schematische Darstellung der Hochrheinkette 
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3.4 Berücksichtigung der Messgenauigkeit bei der Simulation 
Mit Hilfe moderner Messgeräte können Wasserstände recht genau erfasst und 
gemessen werden. Die Bestimmung von Durchflüssen hingegen gestaltet sich 
weitaus schwieriger, so dass man, den Turbinendurchfluss bzw. Abfluss über 
das Wehr betreffend, mit mehr oder weniger großen Ungenauigkeiten rechnen 
muss. In numerischen Anwendungen oder Simulationsprogrammen können die-
se Ungenauigkeiten in den Eingangsdaten zu falschen und unbrauchbaren Be-
rechnungsergebnissen führen. Die Abweichungen in den gemessenen Kenngrö-
ßen müssen demnach in dem hier vorliegenden Simulationsmodul berücksichtigt 
werden. 
Um Prognoserechnung durchführen zu können, sind ausgehend vom aktuellen 
Zeitpunkt Prozessdaten aus dem Vergangenheitsarchiv des Leitsystems erforder-
lich. Die Anzahl der benötigten Daten aus diesem Archiv (Zeithorizont) kann in 
ProCas frei gewählt werden. In der Untersuchungsphase mit zahlreichen Simula-
tionsrechnungen hat sich herausgestellt, dass sich ein Vergangenheitshorizont 
von fünf Stunden für das vorliegende Simulationsmodell gut eignet. Diese Vor-
laufzeit gewährleistet, dass die aktuellen Abflussverhältnisse hinsichtlich der 
Dynamik und Instationarität erfasst werden können. Die Datenarchive der HSL 
Kühmoos sind in einem 5-Minuten Zeitraster abgelegt. Die erforderlichen Ein-
ganggrößen für die Simulationsrechnung sind im einzelnen die Zu- und Ab-
flussganglinien sämtlicher Stauräume, der Betrieb der Pumpspeicherkraftwerke, 
der Verlauf der Ist- und Sollwasserstandswerte im Oberwasser der Staustufen, 
Vorgaben des Lastverteilers und gewählte Betriebsarten. 
3.5 Methode der Prognoserechnungen 
Die Vorgehensweise bei der Prognoserechnung beinhaltet zuerst die Nachrech-
nung - vom aktuellen Prozesszeitpunkt aus betrachtet - der letzten 5 Stunden des 
Prozessgeschehens (Vergangenheitsarchiv). Ist der aktuelle Prozesszeitpunkt 
erreicht, muss die Simulationsrechnung das aktuelle Prozessgeschehen, d.h. die 
hydraulischen Verhältnisse in den Stauräumen, hinreichend genau widerspie-
geln. Ausgehend von diesen Abflussverhältnissen erfolgt unter Festlegung von 
Randbedingungen - wie bspw. die Entwicklung der Zuflüsse am oberen Modell-
rand oder geplanter Einsatz der Pumpspeicherkraftwerke - die Prognoserech-
nung für die nahe Zukunft. Die Simulationsdauer für die Zukunft, der Zukunfts-
horizont, ist frei wählbar. In der aktuellen Implementierung der HSL Kühmoos 
sind zwei Stunden Zukunftshorizont gewählt. Ein längere Prognosedauer ist der-
zeit nicht vorgesehen, da zum einen bestimmte Annahmen bzgl. der Randbedin-
gungen getroffen werden müssen und zum anderen sich durch die intensive Nut-
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zung und Bewirtschaftung der Stauräume sehr kurzfristige Betriebswechsel er-
geben, die eine längerfristige Prognoserechnung hinfällig machen. Für den Last-
verteiler sind die ersten 2-3 Stunden vom aktuellen Zeitpunkt aus gesehen ent-
scheidend. 
Die Qualität einer Prognoserechnung ist in erster Linie von der Naturähnlichkeit 
des zugrundeliegenden Simulationsmodells, der Qualität der Eingangsdaten und 
der Wahl geeigneter Randbedingungen abhängig. Das Simulationsmodell – das 
instationäre hydrodynamische numerisches (HN-) Verfahren - hat seine Einsatz-
tauglichkeit und Naturähnlichkeit in zahlreichen Untersuchungen bewiesen. Das 
HN-Modell, basierend auf Topographie und Geometrie der gesamten Stausstu-
fenkette am Hochrhein und allen Sonderelementen, wurde zuvor erstellt und ka-
libriert. Die Eingangsdaten sind alles gemessene Werte (Wasserstände und 
Durchflüsse) und werden von den einzelnen Warten der Staustufen an das zent-
rale Leitsystem gesendet. Die Wasserstandswerte sind hinreichend genau. Mit 
Messfehlern versehen und ungenau sind wie oben gezeigt die Durchflusswerte. 
Neben erkennbaren Übertragungsfehlern ist diese Tatsache bei den Simulations-
rechnungen zu berücksichtigen. 
3.6 Darstellung der Prognosewerte im Leitstand 
Im 5-Minuten-Zyklus werden die Ergebnisse aus den Prognoserechnungen an 
den Sichtgeräten des Leitstandes dargestellt, wobei die aktuellen Prognosewerte 
die älteren überschrieben. Der Lastverteiler sieht den Verlauf der Abflussgangli-
nien aller Staustufen, die zugehörigen Oberwasserstände sowie den Wasserstand 
im Aubecken. In Abb. 5 ist eine Momentaufnahme (Hardcopy) der Benutzer-
oberfläche dargestellt, wie sie am Leitstand zu sehen ist. Im großen Diagramm 
im linken Teil des Bildes werden die Abflüsse sämtlicher Staustufen angezeigt. 
Der dunkel hinterlegte Bereich kennzeichnet den Verlauf der Kurven aus den 
letzten Stunden des Betriebes bis zum aktuellen Prozesszeitpunkt (Vergangen-
heit). Im hell unterlegten Bereich sind die berechneten Prognosewerte visuali-
siert (Zukunft). Die kleineren Diagramme im rechten Teil der Graphik sind für 
die Wasserstandsganglinien vorgesehen. In jedem Diagramm, außer dem des 
Aubeckens, wird dabei jeweils der Soll- und Ist-Wasserstand dargestellt. Auch 
hier sind Vergangenheit und Zukunft farblich voneinander getrennt. Bei Grenz-
wertüberschreitungen in den Prognosewerten generiert das Simulationssystem 
entsprechende Warnmeldungen, die am Monitor angezeigt werden. 
Wasserbauliche Mitteilungen (2004) Heft 27 
Institut für Wasserbau und THM der TU Dresden 
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3.7 Bewertung des Systems 
Das entwickelte Simulationssystem ProCas ist seit August 2001 in der Haupt-
schaltleitung Kühmoos im 24-Stundenbetrieb in Einsatz. Die modulare Struktur 
des Simulationssystems erlaubt die Wartung und Administration des Systems 
auch im laufenden Betrieb, was sich insbesondere bei der Inbetriebnahme als 
vorteilhaft erwies. Die einzelnen Steuer- und Kontrollmodule wie auch die Be-
rechnungseinheit sind austauschbar. Eine Anpassung an sich ändernde Betriebs-
anforderungen oder nachträgliche Optimierungen der Simulationsrechnungen 
sind dadurch gewährleistet. Das verwendete Kommunikationskonzept hat sich 
als robust und zuverlässig erwiesen. Der Transfer der Messdaten und der Be-
rechnungsergebnisse zwischen den Leitrechnern und dem Simulationsrechner 
über das lokale Netzwerk funktioniert wie vorgesehen. Mit Hilfe der Archiv- 
und Dateiverwaltung sind bei Bedarf Analysen vergangener Simulationsläufe 
möglich. Aufgetretene Fehler werden definitionsgemäß protokolliert und wenn 
 
Abbildung 5: Benutzeroberfläche im Leitstand; Darstellung der Progno-
seganglinien 
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möglich automatisch beseitigt. 
Für das Bedienpersonal auf der Warte ist die Einführung der Prognoserechnung 
mit ProCas ein neues wertvolles Hilfsmittel bei der Lastverteilung und Staustu-
fenbewirtschaftung, das ihre Arbeit erleichtert und sie in der Entscheidungsfin-
dung unterstützt. Von besonderer Bedeutung war es, dem Bedienpersonal so-
wohl die neuen Möglichkeiten als auch die Grenzen des Systems zu verdeutli-
chen. Durch die gewählten Randbedingungen werden Annahmen getroffen, wel-
che die Prognoserechnungen maßgeblich beeinflussen. Dieses Verständnis ist 
wichtig, um die angezeigten Prognosewerte deuten und letztendlich auch bewer-
ten zu können. Hierzu waren Schulungen des Personals unerlässlich. 
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